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Resum 
En el present projecte es realitza el càlcul de l’estructura d’un edifici destinat a oficines i situat en una zona 
altament sísmica, en la ciutat de Granada, concretament en el terme municipal de la Maracena. L’edifici 
consta de planta baixa, dues plantes, terrat accessible i coberta. 
Inicialment s’estudien les diferents tipologies estructurals amb les corresponents avantatges e 
inconvenients, i posteriorment s’opta per la solució més adient, estructura de formigó armat amb pòrtics en 
les dues direccions i llosa massissa. 
El càlcul de l’estructura s’ha dut a terme de forma manual, amb l’ajuda de programes informàtics per a 
l’obtenció dels esforços de cadascun dels elements estructurals. S’han realitzat estudis en 2 dimensions, i 
per a una millor precisió, en quan a resultats, s’ha estudiat l’estructura en 3 dimensions. La corresponent 
comprovació s’ha realitzat seguint els mètodes prescrits per la Instrucció EHE i altra bibliografia. Els 
passos seguits són els següents: 
? Predimensionat de l’estructura  
? Dimensionat i armat dels elements estructurals amb la corresponent comprovació. 
? Càlcul de la fonamentació 
? Dimensionat i armat d’escales  
Tots els procediments de càlcul i resultats s’exposen en la memòria i els corresponents annexes de càlcul, a 
la vegada que apareixen de forma gràfica als plànols.   
Aquest projecte també inclou un estudi d’impacte mediambiental i un apartat de prescripcions 
constructives particulars. El plec de condicions i el pressupost d’execució del projecte es mostren en els 
annexes. 
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Glossari 
 
CONVERSIÓ D’UNITATS DE MESURA 
La conversió de les unitats del Sistema Internacional al sistema tradicional són les següents: 
 
 Sistema Internacional Sistema Tradicional 
Unitat bàsica 1 N 0,102 kg ≅ 0,1 kg 
Càrrega puntual 1 kN 100 kg = 0,1 tones 
Càrrega lineal 1 kN / m 100 kg / m = 0,1 tones / m 
Càrrega superficial 1 kN / m2 100 kg / m2 = 0,1 tones / m2 
Càrrega volumètrica 1 kN / m3 100 kg / m3 = 0,1 tones / m3 
Pressió / Tensió 1 MPa = 1 N / mm2 10 kg / cm2 = 100 tones / m2 
Mòdul de balast 1 MPa / m 0,1 kg / cm3 = 10 tones / m3 
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NOMENCLATURA UTILITZADA 
Els paràmetres més representatius utilitzats són els que es mostren a continuació: 
 
ab  Acceleració sísmica bàsica 
g  Acceleració de la gravetat  
ac  Acceleració sísmica de càlcul 
zk  Altura sobre rasant de la planta k 
H  Altura total del edifici 
εm  Allargament mig de les fissures. 
b  Ample de la biga 
Ω  Amortiment de l’estructura 
α  Angle d’incidència  
As  Àrea de l’armat longitudinal 
Ac,eficaç  Àrea del formigó que influeix en l’obertura de la fissura. 
As,p   Àrea de l’armat de pell per barra 
Ap  Àrea del pilot  
br  Branques de l’estribat 
h  Cantell  
d  Cantell útil  
Gk,j  Valor característic de les accions permanents 
AE,k  Valor característic de l’acció sísmica 
Qk,j  Valor característic de les accions variables 
Qestr  Càrrega límit d’un pilot aïllat 
Qpd  Càrrega de disseny del pilot 
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Qh  Càrrega d’enfonsament del terreny 
ρ  Coeficient adimensional de risc 
S  Coeficient d’amplificació del terreny 
K  Coeficient de contribució 
Φik  Coeficient de forma corresponent a la planta k en el mode i 
γG,j   Coeficient parcial de seguretat per a les accions permanents 
γQi  Coeficient parcial de seguretat per a les accions variables 
γA  Coeficient parcial de seguretat per a les accions accidentals (sisme) 
β  Coeficient de resposta /  Coeficient de reducció de la longitud d’ancoratge 
C  Coeficient del terreny mig ponderat 
Sik  Coeficient sísmic adimensional corresponent a la planta k en el mode i 
Vcu  Contribució del formigó a la resistència a l’esforç tallant. 
Vsu  Contribució de l’armadura transversal de l’ànima a la resistència a tallant 
ap  Costat del pilar 
δ  Deformacions màximes 
∅i  Diàmetre barra corrugada  
dnom  Diàmetre nominal del pilot 
dcal  Diàmetre de càlcul del pilot 
∅p  Diàmetre del pilot 
Sl  Distància entre dues barres longitudinals consecutives 
Sd  Distància de decalatge 
S1  Distància entre eixos de pilar i pilot 
Vd  Esforç tallant efectiu 
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Vu1  Esforç tallant d’esgotament per compressió obliqua de l’ànima  
Vu2  Esforç tallant d’esgotament per tracció en l’ànima. 
λm   Esveltesa mecànica 
α(T)  Valor de l’espectre normalitzat de resposta elàstica 
Nd  Esforç axil de càlcul 
λm   Esveltesa mecànica 
eo  Excentricitat de primer ordre 
ηik  Factor de distribució corresponent a la planta k en el mode de vibració i 
f  Fletxa 
fact  Fletxa activa 
fc  Fletxa de càlcul 
fd  Fletxa diferida 
fi  Fletxa instantànea 
ft  Fletxa total 
Fik  Força sísmica equivalent de la planta k i mode de vibració i 
Ib  Inèrcia bruta 
Ie   Inèrcia efectiva de la secció 
fyk  Límit elàstic característic de l’acer 
lb  Longitud bàsica d’ancoratge  
lb,e  Longitud d’encavalcament.  
lex  Longitud de l’estribat extrem 
lb,neta  Longitud neta d’ancoratge 
ltotal  Longitud total de l’armat de reforç 
l  Longitud del tram 
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lo  Longitud de vinclament 
∆r  Marge de recobriment 
Mbolc  Moment de bolc 
E  Mòdul d’elasticitat 
Ma  Moment flector màxim  
Mf  Moment de fissuració 
If  Moment d’inèrcia de la secció fissurada a flexió simple. 
Md  Moment majorat 
M  Moment (sense majorar) 
Mb  Mòdul resistent  
Mu   Moment últim 
ni  Nombre de barres de l’armadura i 
Wk  Obertura característica de fissura 
Wmàx  Obertura màxima de fissura 
Af  Perímetre de la secció transversal del pilot 
TA, TB  Períodes característics de l’espectre de resposta 
T  Període propi de l’oscil·lador en segons 
Pk  Pes corresponent a la massa 
Pe  Pes de l’encepat 
L  Profunditat de la capa 
ρ1  Quantia geomètrica de l’armat longitudinal traccionat 
ρs  Quantia volumètrica mínima 
imin  Radi de gir mínim 
r  Recobriment mecànic 
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rmín  Recobriment mínim 
rnom  Recobriment nominal 
fcd  Resistència de càlcul del formigó a compressió 
fck  Resistència característica del formigó a compressió 
fct,fl  Resistència a flexió tracció del formigó 
fyd  Resistència de càlcul de l’acer 
σp  Resistència per punta  
σf  Resistència per fuste 
Ac  Secció neta de formigó 
At  Secció útil d’acer de l’armat transversal 
As,long  Secció útil de l’armat longitudinal traccionat 
Sl   Separació entre barres en armats longitudinals o de pell 
St    Separació de l’armat transversal 
Smàx,co  Separació màxim dels estreps per compressió obliqua 
Smax,esf  Separació màxima dels estreps tenint en compte només l’esforç tallant 
Ssisme  Separació màxima degut al sisme 
Sm  Separació mitja entre fissures 
v  Vol de l’encepat 
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1 INTRODUCCIÓ 
1.1 Objectius del projecte 
L’objectiu principal d’aquest projecte és realitzar els plànols d’obra dels elements estructurals que 
composen l’edifici d’oficines estudiat i calculat prèviament. Es tracta de dissenyar l’edifici de la millor 
manera per tal de solucionar els problemes que es generen habitualment quan un edifici es troba en una 
zona sísmica de grau elevat. 
1.2 Abast del projecte 
Es parteix dels requisits del client i els plànols d’arquitectura amb els que es decideix la tipologia 
estructural més optima a dissenyar. 
Tenint en compte el tipus d’estructura a calcular, es fa un primer predimensionat amb pòrtics independents 
en les dues direccions. Aquest es fa seguint un mètode aproximat, els resultats del qual s’utilitzen en el 
programa de càlcul Wineva per a l’obtenció d’esforços. Per acostar-nos més a la solució final es realitza el 
mètode de la EHE [1] referent al càlcul simplificat de seccions a partir dels esforços obtinguts 
anteriorment. 
Amb les dimensions dels elements obtinguts, es passa a fer un estudi més complert a través del programa 
SAP, introduint així l’estudi de l’element llosa. D’aquí es fa el dimensionat i comprovació finals amb els 
que, tenint en compte els requisits especials per sisme, es generaran els plànols d’obra de tots els elements 
estructurals. 
D’altra banda, en l’apartat de dimensionat de pilars s’ha fet ús del Prontuari Informàtic basat en la EHE 
[1], així com també s’ha utilitzat altres programes per comparar resultats en quant a esforços en els 
elements.  
A partir de l’estudi geotècnic proporcionat es procedeix a realitzar la fonamentació adient segons les 
característiques del terreny.  
Un cop acabat el càlcul estructural, es realitzaran els amidaments per tal de poder realitzar posteriorment el 
pressupost d’execució de l’estructura. 
Finalment, es mostra el plec de condicions i s’estudia l’impacte ambiental que pot tenir l’execució d’un 
edifici d’aquestes característiques. 
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2 DADES DE PARTIDA 
2.1 Ubicació i descripció del solar 
La parcel·la es troba situada dintre del terme municipal de Granada. Està limitada pel sud-est per l’autovia 
de circumval·lació N-323, pel sud-oest per la via de ferrocarril Granada-Moreda i pel nord-est amb el 
polígon industrial de Maracena. 
Els límits de la parcel·la son de forma irregular ocupant una bossa d’aigua residual de 6 hectàrees generada 
pel límit físic de la circumval·lació de Granada, la línia de ferrocarril i el sòl urbà de Maracena. (Veure 
plànol 01) 
Topogràficament, la parcel·la es situa sobre una petita vessant amb una diferencia de cota d’uns 14 metres.  
 
2.2 Condicions del client 
En el present projecte s’estudia un edifici d’oficines que forma part dels nous tallers i cotxeres de la línia 
de metro de Granada. El conjunt està ideat per que funcioni com a centre neuràlgic de tot el metro tenint en 
compte les futures ampliacions.  
L’edifici d’oficines a construir tindrà unes dimensions de 26,5 x 38 metres. És de geometria rectangular 
amb un voladís de 3,45 metres.  
En aquest edifici es té tot el servei de manteniment en la planta baixa amb sales comuns com són 
l’infermeria, sindicats, cafeteria i sales de reunions. En la primera planta es troben tots els locals del servei 
d’explotació i administració, la sala de conductors i locals tècnics. En la planta segona hi destaca la 
cafeteria - restaurant, les sales de formació i tota una superfície disponible per oficines. 
Un dels requisits que es demana que tingui l’edifici és una alçada lliure entre plantes de 3 m com a mínim. 
És el propi client qui proposa la distribució de l’edifici i ens proporciona els plànols d’arquitectura (Veure 
Plànols 03-06). 
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2.3 Condicions urbanístiques 
Les característiques urbanístiques més destacables a tenir en compte en aquest projecte, segons el Plà 
General Municipal de Granada, són: 
Zonificació:  Sòl urbà 
Altura reguladora: 16,30 m 
Profunditat edificable: 6 m 
Superfície del solar: 3.568 m2 
 
2.4 Característiques del terreny 
D’acord amb la informació aportada per l’estudi geotècnic realitzat per l’empresa Vorsevi, S.A, es 
recomana realitzar una fonamentació profunda amb pilots en la zona pròxima al Arroyo del Barranquillo 
degut a la irregularitat del terreny. 
Els assaigs de camp realitzats per a la caracterització dels materials es troben en l’annex B.2, juntament 
amb un quadre resum. A la Taula 2.1 s’adjunta un resum de les característiques del terreny: 
 
Resistència (N/mm2) 
Gruix capa (m) Tipus terreny 
Fuste Punta 
N 
de 0 a 3 No resistent - 
de 3 a 9 0,05 5,70 15 
de 9 a 13 0,08 5,00 15 
major de 13 
Granular 
0,06 7,60 20 
  
 
Els coeficients de seguretat per a la resistència per fuste i per punta és 3. 
L’esquema geotècnic implica l’existència d’un nivell de replè amb un espessor mitjà de 2,5 metres tot i que 
en la C-1 el replè registra espessors superiors als 4,5 metres. Els nivells 3 i 4 (amb compacitat densa o molt 
densa) no es pot assegurar que presentin una continuïtat lateral complerta en tota la parcel·la.  
Taula  2.1. Característiques resistents del terreny sense aplicar el coeficient de seguretat 
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Per aquest motiu, pel càlcul de pilots s’ha estudiat un rang de longituds considerable per a un mateix 
diàmetre de pilot i així obtenir la solució que millor s’adapti a cada cas. 
 
2.5 Elecció del tipus de formigó 
La tipificació dels formigons  prevists en el projecte està normalitzada per la EHE [1]. Ha de constar en els 
plànols d’estructura i en el Plec de Prescripcions Tècniques Particulars del projecte i es realitza d’acord 
amb el següent format: 
T-R/C/TM/A 
T, Tipus de formigó:  HM  Formigó en massa 
HA  Formigó armat 
HP  Formigó pretensat 
R, Resistència característica especificada en N/mm2 
C, Consistència:   S  Seca   P  Plàstica 
B  Tova   F  Fluida 
TM, Tamany màxim del àrid, en mm 
A, Tipus d’ambient 
 
Tots els element estructurals del projecte han estat calculats utilitzant formigó armat amb una resistència a 
compressió de 25 N/mm2. 
La docilitat del formigó ha de ser la necessària per a que el formigó rodegi completament les armadures 
amb facilitat. La docilitat es valorarà determinant la seva consistència  a partir de l’assaig descrit en la 
UNE 83313:90, segons el seu assentament en el con de Abrams.  
En el cas de formigons per a edificació, es recomana que l’assentament en el con de Abrams no sigui 
superior a 6 centímetres. 
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Les consistències i valors límit considerats són: consistència tova (assentament màxim de 6 a 9 cm) en el 
cas dels elements que formen el pòrtic i consistència fluida (assentament màxim de 10 a 15 cm) en el cas 
de fonamentació profunda (1). 
Pel que fa al tamany màxim de l’àrid i tenint en compte l’article 28.2 de la EHE [1], s’ha escollit per 
bigues i lloses 12 mm, pel cas dels pilars i fonamentació en pren 20 mm. 
La selecció del tipus d’ambient s’ha d’efectuar seguint l’establert en els punts 8.2.1, 8.2.2 y 8.2.3 de la 
Instrucció EHE [1]. 
Bigues, pilars i lloses:  Ambient I (interior de edificis, protegits de la intempèrie) 
Fonamentació profunda:  Ambient IIa (elements enterrats o submergits: pilots) 
 
Així doncs, la tipificació del formigó utilitzat en cada cas és segons la Taula 2.2: 
 
Àmbit Formigó armat 
Bigues HA-25 / B / 12 / I 
Lloses HA-25 / B / 12 / I 
Pilars HA-25 / B / 20 / I 
Fonaments HA-25 / F / 20 / IIa  
 
 
Les característiques de les armadures passives d’acer utilitzades per armar el formigó es descriuen en la 
Taula 2.3 seguint l’article 31.2 de la EHE [1]: 
 
Element Ductilitat Designació 
Gama de 
diàmetres (mm) 
Límit elàstic fy
(N/mm2) (1) 
Càrrega unitaria de 
ruptura fs (N/mm
2) (1) 
fs/fy    (2) A5    (3)
Barres 
corrugades 
Alta B 500 SD 6 a 40 500 550 > 1,05 12 
(1) Pel càlcul dels valors unitaris s’utilitzarà la secció nominal. 
(2) Relació mínima admissible entre la càrrega unitària de ruptura i el límit elàstic  obtingut en cada assaig. 
(3) Allargament de ruptura en % sobre base de 5 diàmetres. 
 
 
Taula  2.3. Característiques mínimes garantides de les barres corrugades 
Taula  2.2. Tipificació del formigó 
(1) El límit de 15 centímetres es pot sobrepassar sempre i quan es faci ús d’additius superfluidificants 
en la fabricació del formigó. 
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S’utilitza acer soldable d’alta ductilitat per tal de fer front a les excessives deformacions que es poden 
produir com a causa dels moviments sísmics. 
 
2.6 Recobriment 
La disposició dels recobriments adequats capaços de garantir un espessor mínim en tot punt de cada una de 
les armadures, constitueix un criteri bàsic per a una bona durabilitat de l’estructura. Per garantitzar aquesta 
durabilitat es té en compte un valor nominal del recobriment: 
rrr mínnom ∆+=  
on: 
rnom Recobriment nominal. Ha de figurar als plànols i serveix per definir els separadors. 
rmín Recobriment mínim. Valor a garantir en qualsevol punt de l’element. 
∆r Marge de recobriment. És funció del tipus d’element i del nivell de control d’execució, en 
aquest cas s’opta per fer un control normal en elements in situ (∆r = 10 mm). 
En cas d’utilitzar formigó in situ els espessors mínims i nominals es resumeixen a la Taula 2.4 tenint en 
compte l’apartat 37.2.4 de la EHE [1]: 
 
Recobriment nominal (mm) Classe 
d'exposici
ó Control intens 
Control normal o 
reduït 
Recobriment mínim (mm) 
I 25 30 20 
IIa 30 35 25 
IIb 35 40 30 
IIIa 40 45 35 
Qb* 45 50 40* 
 
 
 
(*) Aquest valor del espessor del recobriment només és vàlid per al cas de que l’ambient Qb sigui      
conseqüència de la presencia exclusiva de sulfats, d’acord amb la Taula 8.2.3.b EHE. 
Taula  2.4. Espessor (mm) del recobriment del formigó armat executat in situ 
(25≤fck<40) 
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Així doncs el recobriment nominal a tenir en compte en aquest cas és de 30 mm. Cal afegir que aquest 
recobriment es veurà lleugerament augmentat si es té en compte algun tipus especial de protecció. 
En el cas dels elements en contacte amb el terreny el recobriment serà com a mínim de 70 mm. 
Els elements destinats a estructures d’edificació, de forma general, no necessiten cap tipus de recobriment 
especial però si que és necessari fer un estudi pel que fa a la resistència al foc de l’edifici. 
 
2.7 Resistència al foc 
Les exigències del comportament d’un element constructiu davant del foc es defineixen pels temps durant 
els quals l’element en qüestió ha de mantenir aquelles de les condicions que es descriuen a continuació: 
a) Estabilitat o capacitat portant 
b) Absència d’emissió de gasos inflamables per la cara no exposada 
c) Estanqueitat al pas de les flames o gasos calents 
d) Resistència tèrmica suficient per impedir que es produeixin en la cara no exposada temperatures 
superiors a les que s’estableixen en la norma UNE 23 093. 
Segons el capítol 3 de la norma bàsica NBE-CPI/96 [2], és aplicable la condició a) quan s’exigeix 
estabilitat al foc (EF), les condicions a), b) i c) en el cas de paraflames (PF), i totes quan s’exigeix 
resistència al foc (RF). 
Quan es requereix de la estructura resistència mecànica en condicions de foc, aquesta ha de ser dissenyada 
i construïda de tal manera que mantingui la seva funció de capacitat resistent durant l’exposició al foc 
indicada. 
Quan es requereix l’existència de compartimentació, els elements que la formen, incloses les juntes, han de 
dissenyar-se i construir-se de tal manera que mantinguin la seva funció separadora durant l’exposició 
indicada al foc, és a dir: 
- No s’han de produir errades en la integritat degut a fissures o orificis que siguin suficientment 
amples per permetre el pas del foc per flama o gasos calents. 
- No s’han de produir errades en la capacitat aïllant de forma que les temperatures en la superfície 
no exposada excedeixin les temperatures d’ignició. 
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Per la geometria del edifici i tenint en compte l’article 4 de la norma NBE-CPI/96 [2] es disposa d’un sol 
sector d’incendis amb una sola compartimentació, amb la qual cosa els forjats que el formen només han de 
tenir en compte l’estabilitat al foc (EF). 
Estabilitat al foc exigible: 
Es suposa que, en cas d’incendi, l’acumulació de gasos a alta temperatura es produeix en la part superior 
de la planta. Degut a això, als forjats de planta baixa dels edificis sense soterranis no s’exigeix estabilitat al 
foc. 
Pel que fa a les plantes sobre rasant i fent referència a l’article 14 de la norma bàsica, l’estabilitat al foc 
exigible per la resta de forjats tenint una altura total del edifici menor a 15 metres és EF-60: 
Temps (minuts):  60 
Temperatura (ºC): 925 
 
Comentari: 
No és perjudicial dotar l’estructura de més estabilitat al foc que la necessària, en canvi, sí pot ser-ho donar 
més resistència al foc que la exigida a certs elements constructius. La resistència al foc en parets i cobertes 
pot dificultar la dissipació tèrmica, cosa que generarà la necessitat d’augmentar l’estabilitat i la resistència 
dels elements interiors al sector incendiat. Per contra, els tancaments de parets i cobertes de poca massa i 
gran aïllament tèrmic, poden augmentar els efectes de l’incendi. 
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3 ACCIONS SOBRE L’ESTRUCTURA 
3.1 Accions gravitatories 
3.1.1 Concarga 
Pes propi dels elements estructurals: El que defineix el programa SAP2000. 
Càrrega permanent: 
Parets de tancament: 13,80 kN/m 
Paviment:  1,00 kN/m2 (zona oficines) 
    2,00 kN/m2 (zona terrassa i coberta) 
Pel que fa a les parets de tancament s’han considerat únicament les de façana amb una alçada de 4 metres i 
una amplada de 30 cm tenint en compte que 15 cm és bloc (1.500 Kg/m3), 5 cm de cambra d’aire i 10 cm 
d’envà (1.200 Kg/m3). 
En quan a la càrrega permanent s’ha tingut en compte l’article 2.3 de la NBE AE-88 [3], augmentant 
lleugerament els valors. En les zones d’oficines es considera un mosaic d’uns 5 cm d’espessor que 
considerem que té un pes de 1,00 kN/m2. El paviment de la terrassa i coberta s’incrementa respecte el 
d’oficines ja que es considera una càrrega addicional de grava (zones transitables). 
 
3.1.2 Sobrecàrrega 
3.1.2.1 Sobrecàrrega de neu 
Segons la Taula 4.2 “Altitud topogràfica de les capitals de província” i la Taula 4.1 “Sobrecàrrega de neu 
sobre superfície horitzontal” del article 4.3 de la NBE AE-88 [3] es determina: 
Per la ciutat de Granada, la sobrecàrrega de neu és de 0,80 kN/m2. 
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3.1.2.2 Sobrecàrrega d’ús 
La Taula 3.1 “Sobrecàrregues d’ús” de l’article 3.2 de la NBE AE-88 [3] indica que la sobrecàrrega a tenir 
en compte per a cada cas és: 
Oficines:     3,00 kN/m2 
Cobertes accessibles només per a conservació: 1,00 kN/m2 
Cobertes accessibles només privadament:  1,50 kN/m2 
Zona d’instal·lacions:    10,00 kN/m2 
3.1.2.3 Sobrecàrrega d’envans 
Tenint en compte l’article 3.3 “Sobrecàrrega d’envans” de la NBE AE-88 [3], quan la sobrecàrrega d’ús 
sigui de 3,00 o de 4,00 kN/m2, es podrà agafar com a sobrecàrrega addicional d’envans la meitat del pes 
d’aquesta (1,00 kN/m2). Quan la sobrecàrrega d’ús sigui major de 4,00 kN/m2, no es necessari considerar 
el pes dels envans. 
Així doncs, es tindrà en compte una sobrecàrrega d’envans de 0,50 kN/m2 a excepció de la zona 
d’instal·lacions. 
 
3.2 Accions del vent 
Segons l’article 5.1 “Direcció del vent” de la NBE AE-88 [3] s’admet que aquest actua horitzontalment i 
en qualsevol direcció als seus eixos principals i amb els dos sentits. 
L’article 5.2 “Pressió dinàmica del vent” de la NBE AE-88 [3] exposa que per una altura de coronació de 
l’edifici d’uns 16 metres en una situació topogràfica exposada, la pressió dinàmica a considerar és de w = 
100 kg/m2 (velocitat del vent v = 144 Km/h). 
Els coeficients eòlics adoptats corresponen a la Taula 5.2. de la norma NBE-AE-88 [3]: 
• Angle d’incidència  α= 0º 
• Coeficients eòlics:  Sobrevent: c1 = +0,8 
Sotavent: c2 = -0,4  
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D’acord amb la Taula 5.3 “Coeficient eòlic de sobrecàrrega total en una construcció” de l’article 5.5 de la 
NBE AE-88 [3], la sobrecàrrega total del vent sobre una construcció és la resultant de les sobrecàrregues 
locals sobre el total de la seva superfície. Per a una construcció prismàtica de planta rectangular el 
coeficient eòlic és c = 1,2. 
L’article 5.7 “Influencia de la esveltesa” de la NBE AE-88 [3] exposa: La determinació del factor eòlic 
d’esveltesa k, per una altura de l’edifici (h) de 16 metres i una amplada de la construcció en el pla normal 
al vent (b) de 26,5 metres, és segons la Taula 5.5 igual a la unitat (k = 1) ja que es compleix h/b < 5. 
Així doncs, la construcció no té esveltesa suficient per que les accions del vent estiguin majorades per 
aquest factor, és a dir, no es necessari multiplicar el coeficient eòlic de sobrecàrrega pel factor eòlic 
d’esveltesa k.    
 
3.3 Accions tèrmiques i reològiques 
No es consideren ja que la dimensió màxima de la planta no supera els 40 m segons l’apartat 6.1. de la 
norma NBE-AE-88 [3]. 
 
3.4 Accions sísmiques 
3.4.1 Aplicació de la norma 
Per tal de saber l’àmbit d’aplicació de la norma NCSE-02 [4], s’ha de partir en primer lloc de la situació de 
l’edifici i de la importància d’aquest, així com l’acceleració bàsica en aquell punt en concret.  
L’edifici a projectar, referent a l’article 1.2.2 de la NCSE-02 [4], es caracteritza per tenir una importància 
normal, és a dir, la destrucció pel terratrèmol pot ocasionar víctimes, interrompre un servei o produir 
importants pèrdues econòmiques, sense que en cap cas es tracti d’un servei imprescindible ni pugui donar 
lloc a efectes catastròfics. 
 
 
 
Així, segons la norma NCSE-02 [4] “Norma de Construcció Sismorresistent: Part General i Edificació”: 
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- Situació de l’obra:     Granada 
- Acceleració bàsica:    ab = 0,23 g 
- Importància de l’edifici:  Normal (ρ = 1,0) 
- Nombre de plantes sobre rasant:   4 
- Tipologia estructural:     Pòrtics arriostrats en 2 direccions 
 
Degut a que es compleixen una o més de les següents condicions: 
a) L’acceleració sísmica bàsica és igual o superior a 0,08 g. 
b) L’acceleració sísmica bàsica és igual o superior a 0,04 g i l’edifici és d’importància especial. 
c) L’acceleració sísmica bàsica és igual o superior a 0,04 g, l’edifici és d’importància normal però el 
nombre de plantes és superior a 7 i l’acceleració de càlcul és igual o superior a 0,08 g. 
d) L’acceleració sísmica bàsica és igual o superior a 0,04 g i l’estructura no està formada por pòrtics 
ben arriostrats en totes direccions. 
l’aplicació de la normativa sismorresistent és obligatòria (art. 1.2.3. de la NCSE-02 [4]).  
Nota relativa a l'aplicació de la NCSE-02:  
Per a que un edifici tingui l’adequat comportament sismorresistent exigit a la normativa s’han de complir 
les tres condicions següents: 
• Disseny arquitectònic realitzat segons “Regles de disseny i prescripcions constructives en 
edificacions” del capítol IV. Aquestes consideracions queden necessàriament a criteri de l’autor 
del Projecte Bàsic i sota supervisió directa de la Direcció Facultativa. Les més rellevants es 
mostren en l’apartat 11 de la memòria. 
• Anàlisi de la resposta sísmica de l’edifici i aplicació a l’estructura dels esforços sísmics derivats. 
Aquest punt ha estat descrit en el present apartat. 
• Dimensionament dels elements resistents per dotar-los de d’adequada ductilitat. Això s’ha tingut 
en compte dins de les limitacions imposades per la tipologia estructural escollida. 
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3.4.2 Informació sísmica 
3.4.2.1 Acceleració sísmica bàsica 
L’acceleració sísmica del territori nacional es determina a partir del mapa de perillositat sísmica o a partir 
de l’annex 1 de la NCSE-02 [4] on consten tots els municipis del territori espanyol. 
Es detalla, en relació al valor de la gravetat (g), l’acceleració bàsica sísmica, ab, que és un valor 
característic de l’acceleració horitzontal de la superfície del terreny i el coeficient de contribució, K, que té 
en compte l’influencia dels diferents tipus de terratrèmols esperats en la perillositat sísmica de cada punt. 
En el cas de la zona de Maracena (Granada), es disposa d’una acceleració bàsica de 0,23g i un coeficient 
de contribució de 1. 
3.4.2.2 Acceleració sísmica de càlcul 
L’acceleració sísmica de càlcul, ac, es defineix com: 
bc aSa ⋅⋅= ρ        (Eq.  3.1) 
on: 
 ab   Acceleració sísmica bàsica, definida en 2.3.2.1. 
 ρ    Coeficient adimensional de risc, funció de la importància del edifici 
       (Importància normal: ρ= 1,0) 
 S    Coeficient d’amplificació del terreny: 
En aquest cas 0,1g < ρ·ab < 0,4g, per tant, 
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ −⎟⎟⎠
⎞
⎜⎜⎝
⎛ −⋅+=
25,1
11,033,3
25,1
C
g
aCS bρ    (Eq.  3.2) 
 
C  Coeficient del terreny. Depèn de les característiques geotècniques del terreny de 
fonamentació. 
 
Tenint en compte la Taula 2.1 “Coeficients del terreny” de l’article 2.4 de la NCSE-02 [4], per obtenir el 
coeficient C de càlcul es determinaran els espessors e1, e2, e3 i e4 dels terreny del tipus I, II, III i IV 
respectivament, existents en els primers 30 metres sota la superfície. 
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S’adoptarà com a valor de C el valor mig, és a dir: ∑
∑ ⋅=
i
ii
e
eC
C  
 
Tipus de terreny fins 30 m 
Nivell  
Tipus de 
terreny 
Ci C 
1 IV 
2 IV 
2.0 
3 III 1.6 
4 II 1.3 
5 III 1.6 
1.7  
 
 
 Aplicant l’equació 3.2 s’obté un coeficient d’ampliació del terreny: 
2,1
25,1
7,111,023,0133,3
25,1
7,1 =⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ −⎟⎟⎠
⎞
⎜⎜⎝
⎛ −⋅+=
g
gS  
per tant, l’acceleració de càlcul segons l’equació 3.1 serà: 
ggac 28,023,012,1 =⋅⋅=  
 
3.4.2.3 Espectre de resposta elàstica  
Per tal de simular els efectes del terratrèmol al programa de càlcul SAP2000 s’ha de definir prèviament un 
espectre de resposta. 
La norma NCSE-02 [4] estableix un espectre normalitzat de resposta elàstica que es mostra en la Figura 
3.2. Correspon  a un oscil·lador lineal simple amb un amortiment de referència del 5% respecte al crític i ve 
definit pels següents valors: 
Si T < TA  α(T)= 1 + 1,5· T/TA 
Si TA ≤ T ≤ TB  α(T)= 2,5 
Si T > TB  α(T)= K· C/T 
 
Taula  3.1. Coeficient del terreny 
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on: 
α(T)  Valor de l’espectre normalitzat de resposta elàstica 
T  Període propi de l’oscil·lador en segons 
K  Coeficient de contribució 
C  Coeficient del terreny 
TA, TB  Períodes característics del espectre de resposta: 
  TA= K· C/10= 0,17 s 
  TB= K· C/2,5= 0,68 s 
 
Per saber el valor de l’espectre normalitzat, s’ha de trobar prèviament el període fonamental, fent ús de 
l’article 3.7.2.2 “Càlcul del període fonamental dels edificis” de la NCSE-02 [4]. 
Així doncs, tenint en compte que l’edifici a calcular està format per pòrtics de formigó sense la 
col·laboració de pantalles rigiditzadores i que n és el nombre de plantes, el període fonamental és: 
TF = 0,09n = 0,09·4 = 0,36 s 
Degut a que TF ≤ 0,75 s i seguint el punt 3.7.2.1 “Nombre de modes a considerar” de la norma [4], només 
tindrem en consideració un mode de vibració per tal de calcular les forces sísmiques que afecten l’edifici. 
Finalment, el valor del espectre normalitzat és: α(T)= 2,5 (TA ≤ 0,36 ≤ TB) 
Espectre elàstic de resposta
(per moviments horitzontals)
0,00
0,50
1,00
1,50
2,00
2,50
3,00
0,00 1,00 2,00 3,00 4,00 5,00
període (seg)
 
Figura  3.2.  Espectre de resposta elàstica 
α(T) 
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Els valors exactes de la gràfica de l’espectre es poden consultar en l’annex A.2.1. 
 
3.4.2.4 Modificació de l’espectre en funció de l’amortiment 
Es suposa un amortiment de l’estructura del 5% (Ω= 5), per tant, el factor multiplicador de α(T) per a 
períodes majors o iguals a TA és igual a la unitat. 
15
4,0
=⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛
Ω=v  
 
3.4.3 Mètode simplificat de càlcul 
Als efectes de les sol·licitacions degudes al sisme es consideraran les masses corresponents a la pròpia 
estructura, les masses permanents i una fracció de les masses que es mostren a continuació: 
? Sobrecàrrega d’ús: 0,5 
? Tabiqueria:  1 
Pel que fa a la sobrecàrrega de neu no es considera ja que es suposa que la neu no es manté més de 30 dies 
seguits a l’any. 
Degut al compliment de l’article 3.5.1 de la NCSE-02 [4] i tenint en compte que es tracta d’un edifici 
d’importància normal amb menys de 20 plantes sobre rasant, s’aplica el mètode simplificat pel càlcul de 
les forces sísmiques que afecten l’estructura. 
3.4.3.1 Càlcul de les forces sísmiques 
La força sísmica equivalent, Fik, corresponent a la planta k i mode de vibració i, ve donada per 
kikik PsF ⋅=       (Eq.  3.3) 
on: 
Pk Pes corresponent a la massa, mk, de la planta k 
Sik Coeficient sísmic adimensional corresponent a la planta k en el mode i 
( ) ikicik gas ηβα ⋅⋅⋅= /     (Eq.  3.4) 
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sent: 
ac Acceleració sísmica de càlcul en m/s2 
g Acceleració de la gravetat en m/s2 
β Coeficient de resposta 
ηik Factor de distribució corresponent a la planta k en el mode de vibració i 
αi Coeficient de valor: 
per Ti ≤ TB αi = 2,5 
per Ti > TB αi = 2,5(TB/Ti)  
 Ti Període del mode considerat 
 TB Període característic de l’espectre 
 
El coeficient de resposta β ens informa de la relació que hi ha entre el factor de modificació del espectre 
definit en l’apartat 3.4.2.4 i amb valor ν = 1 i el coeficient de comportament per ductilitat, µ.  
El coeficient µ depèn del material i detalls constructius i es determinat pel projectista. S’ha escollit un 
coeficient de ductilitat µ= 3 corresponent a una ductilitat alta ja que es tracta d’un edifici format per pòrtics 
de formigó armat amb bigues de cantell, tal com esmenta l’apartat 3.7.3.1 de la NCSE-02 [4]. 
Així doncs, el coeficient de resposta té un valor de:  33,0
3
1 === µ
νβ  
que també es pot trobar fent ús de la Taula 3.1 de la norma sabent que és una estructura de formigó armat 
compartimentada, amb un Ω= 5% i µ= 3. 
 
Pel que fa al factor de distribució del primer i únic mode de vibració η1k, es troba a partir de la següent 
fórmula: 
  (Eq.  3.5) 
 
 
∑
∑
⋅
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on: 
Φ1k Coeficient de forma corresponent a la planta k en el mode 1 
       (Eq.  3.6) 
  
 zk Altura sobre rasant de la planta k 
 H Altura total del edifici 
 
El sistema de forces estàtiques equivalents Fk, necessari per a l’anàlisi de l’estructura en front al sisme en la 
direcció considerada, tal com diu l’article 3.7.4 de la NCSE-02 [4], està en funció dels tallants en cada 
planta i mode de vibració. 
Degut a que només es té un mode de vibració: 
(Eq.  3.7) 
 
i les forces es repartiran entre els elements resistents de manera que es satisfaci l’equilibri en cada planta de 
valor: 
(Eq.  3.8) 
Les forces equivalents a aplicar en cada planta es mostren en la Taula 3.3 , el desenvolupament del qual es 
troba en l’annex A.2.2. 
 
Planta k Fk  (kN) 
1 1450 
2 2415 
3 2257 
4 183 
 
 
 
 
 
 
⎟⎠
⎞⎜⎝
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H
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∑
=
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n
kj
jk FV 11
kkk VVF −= +1
Taula  3.3. Forces sísmiques 
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4 COMBINACIONS DE CÀRREGA 
4.1 Classificació de les accions 
Les accions es classifiquen d’acord amb la seva naturalesa, la seva variació en el temps o la variació en 
l’espai, atenent l’article 9 de la EHE [1]. La classificació que s’ha fet en aquest projectes és sobre la 
variació en el temps i es resumeix en la Taula 4.1: 
 
Pes propi 
Paviment Permanents 
Parets de tancament 
Ús 
Tabiqueria Sobrecàrregues
Neu 
Variables 
Vent 
Accidentals Sisme 
 
 
 
 
4.2 Coeficients parcials de seguretat per al formigó armat 
4.2.1 Coeficients parcials de seguretat per a les accions 
S'assumeix un nivell de control normal per a l'execució. S'apliquen aleshores els coeficients de ponderació 
de les accions indicats a la Taula 12.1.a de la EHE [1] corregits amb els valors de la Taula 95.5 descrits en 
funció del nivell de control d’execució. 
 
Coeficient Efecte favorable Efecte desfavorable 
γG 1,00 1,50 
γQ 0,00 1,60 
γA 1,00 1,00 
 
Taula  4.1. Classificació d’accions segons variació 
en el temps 
Taula  4.2. Coeficients parcials de seguretat per a les accions 
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4.2.2 Coeficients parcials de seguretat per als materials 
S'apliquen els següents coeficients parcials de seguretat per als materials segons la Taula 15.3 de la 
Instrucció EHE [1]: 
 
Coeficient Situacions persistents o 
transitòries 
Situacions accidentals o 
sísmiques 
Formigó (γc) 1,50 1,30 
Acer (γs) 1,15 1,00 
 
 
Les barres a compressió no superaran en Estat Límit Últim la tensió de càlcul de 400 MPa. 
 
4.3 Combinació de les accions 
Segons l’article 13.2  de la norma EHE [1] s’han considerat les següents combinacions d’accions 
simplificades pel cas d’estructures d’edificació: 
a) Situacions amb una sola acció variable Qk,1 
1,1,,1 , kQjkj jG
QG ⋅+⋅∑ ≥ γγ       (Eq.  4.1) 
b) Situacions amb dues o més accions variables 
  ∑∑
≥≥
⋅γ⋅+⋅γ
1i
i,ki,Qj,k1j j,G
Q9,0G      (Eq.  4.2)  
c) Situacions sísmiques 
∑∑
≥≥
⋅⋅+⋅+⋅
1
,,,1 ,,
8,0
i
ikiQkEAj jkjG
QAG γγγ     (Eq.  4.3) 
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on: 
Gk,j Valor característic de les accions permanents 
Qk,j  Valor característic de les accions variables 
AE,k  Valor característic de l’acció sísmica 
γG,j  Coeficient parcial de seguretat per a les accions permanents 
γQi  Coeficient parcial de seguretat per a les accions variables 
γA Coeficient parcial de seguretat per a les accions accidentals (sisme) 
Per a l’estudi dels Estats Límit de Servei es consideraran únicament les situacions de projecte persistents i 
transitòries. 
4.3.1 Cas especial de combinació amb sisme 
Referent al capítol C.3.3 de la NCSE-02 [4], el tipus d’accions que poden actuar simultàniament i per tant 
combinar amb el sisme en aquest cas són: 
? Concarga (Pes propi + Permanents) 
? Sobrecàrrega d’ús 
? Acció del vent (situació topogràfica exposada) 
No es tindrà en compte la sobrecàrrega de neu ja que es considera que la neu no es manté més de 30 dies 
seguits a l’any i també perquè la norma esmenta que la probabilitat de coincidència d’un sisme amb la 
sobrecàrrega de neu en el territori espanyol és molt petita. 
La fracció de les masses variables considerades en l’articulat correspon a la que globalment s’espera que 
pugui ser simultània amb el sisme. Normalment, la massa considerada en el càlcul sísmic és menor que la 
que produeix la càrrega vertical en les hipòtesis estàtiques. 
Així doncs, optem per disminuir amb un 50% la sobrecàrrega d’ús, amb el que la equació 4.3 quedarà 
expressada de la següent forma: 
).5,0(8,0)( VentúsSSismePermanents +⋅⋅++ ∑∑  
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Cal tenir en compte que es consideraran les dues direccions del vent independentment, així com les dues 
direccions de sisme combinades al mateix temps amb la relació següent (segons norma NCSE-02 [4]): 
SISME OX + 0,30·SISME OY 
SISME OY + 0,30·SISME OX 
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5 DESCRIPCIÓ DE LA SOLUCIÓ ADOPTADA 
Hi ha una sèrie d’implicacions que condicionen l’elecció d’un sistema estructural determinat que a la 
vegada comportarà unes determinades exigències de l’estructura. Algunes de les implicacions són: 
? Terreny 
Tot i que les característiques del terreny no són gaire bones, es realitza una estructura de formigó armat per 
petició del client. S’haurà de buscar doncs una relació de rigideses biga-forjat /pilars adequada. 
? Funcionalitat 
En quan a distribució de l’edifici es disposa d’una alineació dels pilars amb les dues direccions, cosa que 
facilita alhora d’escollir el sistema estructural. 
Pel que fa a l’altura del pis, es desitja tenir l’adequada per tal de poder passar les instal·lacions i disposar 
d’una altura suficient per a donar una sensació d’amplitud a l’edifici. Semblaria adient utilitzar forjats 
plans sense bigues, però tenint en compte que és un edifici de llums més o menys grans (fins a 7,5 metres) i 
que l’acceleració sísmica bàsica és molt elevada, s’opta per una solució enjovada de forjat-bigues que 
permet augmentar la ductilitat de 2 a 3. Amb això no es perdria alçada neta del pis i es reduirien les 
deformacions verticals.  
? Tipologia de l’edifici 
Pel que fa a la forma estètica de l’edifici pren part el propi client, tot i saber les conseqüències que poden 
haver en quan a les dimensions dels elements estructurals calculats a sisme. És a dir, es podria disposar de 
pantalles per tal de poder absorbir els esforços horitzontals causats pel sisme però s’ha optat per prescindir 
d’elles degut a la poca alçada del edifici. Així doncs, això influirà amb un augment de l’armat i dimensions 
dels elements. 
? Cost 
Tot i que un forjat reticular resulta més econòmic que un llosa massissa per l’estalvi de formigó i ferro, 
aquest últim suposa un estalvi en mà d’obra i temps d’execució, així com també un millor aïllament tèrmic 
i acústic.  
? Entorn 
No cal tenir cap precaució especial en quan als materials a utilitzar ja que no es troba en situacions 
climàtiques límits. Encara que té un grau d’importància elevat la simultaneïtat de les accions horitzontals 
de vent i sisme (tal com diu l’apartat 4.3.1). 
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S’escull la tipologia de pòrtics en les dues direccions amb llosa de formigó massissa. Aquest tipus 
d’estructura és millor que els marcs paral·lels i forjats unidireccionals ja que aquests no tenen les mateixes 
característiques resistents en les dues direccions ortogonals. La bidireccionalitat de la llosa li permet 
augmentar la seva capacitat resistent a la vegada que també hi ha més bigues per a suportar les accions 
verticals. 
En definitiva, aquesta solució estructural assegura el monolitisme en les dues direccions. 
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6 DESCRIPCIÓ DEL MÈTODE DE CÀLCUL UTILITZAT 
6.1 Càlcul dels esforços sobre els elements resistents 
L’estructura calculada és assimilable a un pòrtic espacial de barres, fàcilment adaptable mitjançant pòrtics 
plans. 
El càlcul dels esforços s’ha realitzat mitjançant dos programes de càlcul: 
WINEVA 4.01:  Anàlisi de pòrtics plans. Aplicat en el predimensionat de l’estructura. 
SAP2000 V.9.0: Anàlisi del pòrtic espacial. Aplicat en el dimensionat dels elements barra i els 
elements placa. 
Per l’anàlisi de les sol·licitacions s’adopta un model matemàtic d’estructura discretitzada en parts petites 
connectades entre sí a través de nodes amb el que es calculen els elements estructurals utilitzant Mètodes 
Matricials de Rigidesa. Les lloses, en el cas del SAP, s’estudien localment modelitzant-les amb elements 
isoparamètrics bidimensionals de quatre nodes, governats per equacions de forma superficials, segons el 
Mètode dels Elements Finits.  
Per als diversos estats de càrrega es realitza un càlcul estàtic de primer ordre (s’assumeixen com a lineals 
tant el comportament dels materials com les deformacions de l’estructura front els esforços). 
 
6.1.1 Principis fonamentals del càlcul matricial. 
En aquest mètode, es calculen els desplaçaments i girs de tots els nusos de  l’estructura (cada nus consta de 
sis graus de llibertat; els desplaçaments i girs sobre tres eixos generals de l’espai) en funció dels quals 
s’obtenen els esforços (axils, tallants, moment torsor i flectors) de cada secció. 
Per la validesa d’aquest mètode cal assumir els següents apriorismes: 
 
6.1.1.1 Teoria de les petites deformacions 
Es suposa que la geometria d’una estructura no canvia apreciablement sota l’aplicació de les càrregues.  
Implica que es menyspreen els esforços produïts pels desplaçaments de les càrregues originats en 
desplaçar-se l’estructura. 
Pàg. 40  Memòria 
 
 
Aquest mateix principi estableix que es menystenen els canvis de longitud entre els extrems d’una barra 
deguts a la curvatura de la mateixa o a desplaçaments produïts en una direcció ortogonal a la seva directriu. 
De no complir-se aquestes condicions cal introduir conceptes desplegats en mètodes tals com la teoria de 
les grans deflexions o teoria de segon ordre. 
6.1.1.2 Linealitat 
Aquest principi suposa que la relació tensió-deformació, i per tant, la relació càrrega deflexió, és constant. 
Això és generalment vàlid en els materials elàstics sempre que no assoleixin el punt de fluència en cap de 
les seves seccions. Aquesta hipòtesis de linealitat presenta dos avantatges importants: 
- Simplifica notablement el treball real d’analitzar una estructura sota un sistema de càrregues. 
- Permet la superposició de solucions, amb el consegüent estalvi de càlcul quan s’han de considerar 
molts estats de càrrega.  
6.1.1.3 Superposició 
Aquest principi estableix que la seqüència d’aplicació de les càrregues no altera els resultats finals. Com a 
conseqüència d’aquest principi, és vàlid l’ús de les "forces equivalents als nusos" calculades a partir de les 
càrregues existents en les barres; és a dir, pel càlcul dels desplaçaments i girs dels nusos es substitueixen 
les càrregues existents a les barres per les seves càrregues equivalents aplicades als nusos. 
6.1.1.4 Equilibri 
La condició d’equilibri estàtic estableix que la suma de totes les forces externes que actuen sobre 
l’estructura, més les reaccions, serà igual a zero.  Així mateix, han d’estar en equilibri tots el nusos i totes 
les barres de l’estructura, per la qual cosa la suma de forces i moments interns i externs en tots els nusos de 
l’estructura ha de ser igual a zero. 
6.1.1.5 Compatibilitat 
Aquest principi suposa que la deformació i conseqüentment el desplaçament, de qualsevol punt de 
l’estructura és continu i té un sol valor. 
6.1.1.6 Condicions de contorn 
Per poder calcular una estructura, cal imposar una sèrie de condicions de contorn,  siguin restriccions 
absolutes (suports i encastaments) o relatives (ressorts) al desplaçament i al gir en els tres eixos generals de 
l’estructura, així com desplaçaments imposats (assentaments). 
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6.1.1.7 Unicitat de les solucions 
Per a un conjunt donat de càrregues externes, tant la forma deformada de l’estructura i les forces internes 
així com les reaccions té un valor únic. 
 
6.1.2 Mètode d’elements finits 
El mètode d’elements finits es basa en la resolució d’una estructura sotmesa a accions diverses amb infinits 
graus de llibertat i transformar-la a una estructura amb un nombre finit de graus de llibertat. Es tracta 
d’estudiar un model matemàtic d’estructura dividida, o discretitzada, en petites parts nomenades elements 
finits i connectades entre sí a través dels punts nodals, reproduint l’estructura real lo més ajustadament 
possible. 
6.1.2.1 Element finit utilitzat 
Per la modelització de medis continus, s’utilitza un element finit isoparamètric quadrilàter de 4 nodes. 
Cada node consta de cinc graus de llibertat (u, v, w, θx i θy), sent els 2 primers de tensió plana i els 3 
següents de flexió de placa. La matriu de rigidesa elemental te, en coordenades naturals, 4·5 = 20 files i 20 
columnes, no existint termes que relacionin els graus de llibertat de tensió plana amb els de flexió de placa. 
Per la flexió s’ha utilitzat l’element quadrilàter de quatre nodes amb deformacions de tallant lineals CLLL 
(placa grossa de Reissner-Mindlin basada en camps de deformacions de tallant transversal imposades). 
Per la obtenció de la matriu de rigidesa, s’utilitza una integració numèrica mitjançant una quadratura de 
Gauss-Legendre de 2 x 2 punts.  
Una vegada obtinguts els desplaçaments de tots els nusos i nodes de la estructura (resolvent el sistema 
[K]·{D}={F}), s’obtenen les tensions en els punts de Gauss de cada element mitjançant una quadratura de 
Gauss-Legendre de 2 x 2 punts. Les tensions nodals de cada element s’obtenen extrapolant, mitjançant les 
funcions de forma del element, les dels punts de Gauss. Aquests procediment produeix valors nodals 
discontinus entre elements adjacents, discontinuïtats que es redueixen segons es fa la malla d’elements més 
espessa, fins a poder menystenir-se en el límit. 
Es fa servir la hipòtesi de diafragma rígid a cada planta, de forma que es mantenen fixos els desplaçaments 
horitzontals relatius entre els nusos de cada forjat.  
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6.1.3 Descripció del programa Wineva 
6.1.3.1 Entrada de dades 
Definició geomètrica:  
- Numeració de nodes i coordenades generals d’aquests. 
- Numeració de les barres i posició en l’espai; s’indiquen els nodes extrems de les barres i la seva 
orientació. 
Característiques mecàniques: 
- Material: mòdul d’elasticitat, coeficient de dilatació i densitat 
- Barres: secció i inèrcia 
Restriccions als nodes: En principi tots els nodes són lliures impedint el seu moviment només les 
característiques mecàniques de les barres que conflueixen en ell. Les restriccions 
exteriors es defineixen impedint els moviments (girs i desplaçaments) desitjats en 
els nodes requerits. 
Càrregues: Es poden aplicar càrregues directament en els nodes (forces i moments o desplaçaments 
forçats en coordenades generals) i en les barres (puntuals, repartides, trapecials, moments 
flectors, moments puntuals i variacions tèrmiques) 
6.1.3.2 Resultats 
Amb els càlculs realitzats s’obtenen els següents resultats per cada una de les combinacions dels estats de 
càrrega desitjats: 
- Desplaçaments i girs de cada un dels nodes. 
- Esforços en les barres referits als seus eixos principals (axils, tallants, moments flectors) 
- Reaccions en la base, desplaçaments de l’estructura, fletxes i tensions. 
 
6.1.4 Descripció del programa Sap 
L'anàlisi de les sol·licitacions es realitza mitjançant un càlcul espacial en 3D, per mètodes matricials de 
rigidesa que modelen els elements que defineixen l'estructura i per mètodes d’elements finits que modelen 
els elements placa (Shell). 
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6.1.4.1 Entrada de dades 
Sap analitza i dissenya l’estructura utilitzant un model que es defineix en el mateix programa o bé 
s’importa d’un altre programa de dibuix gràfic, en aquest cas AutoCad. 
El model inclou les següents característiques que representen l’estructura: 
- Les propietats dels materials: mòdul d’elasticitat, coeficient de Poisson... 
- Elements Frame que representen les bigues i pilars 
- Elements Shell que representen les lloses 
- Nodes que representen les connexions entre els elements 
La norma de disseny per al formigó que s’ha escollit entre les existents és l’Eurocode 2 ENV 1992-1-1 
(1992). 
Eixos de coordenades: Es defineixen totes les localitzacions en el model respecte un sol sistema de 
coordenades global, es tracta d’un sistema tridimensional rectangular (Cartesià). 
Els tres eixos són nomenats X, Y i Z, perpendiculars entre sí i satisfan la regla de 
la ma dreta. 
Cada component del model té el seu propi sistema de coordenades local usat per 
definir propietats, càrregues i respostes a aquestes sol·licitacions. Són nomenats 
1, 2 i 3. 
Càrregues aplicades: Les càrregues uniformement repartides es carreguen sobre l’element placa i la 
resta es representen per lineals o puntuals. Pel que fa al sisme, Sap permet 
simular les càrregues sísmiques definint prèviament un espectre de resposta. 
 
6.1.4.2 Resultats 
Amb aquest plantejament s’obtenen per a cada combinació realitzada:  
- Els moviments de cadascun dels nusos 
- Els esforços de flexió, torsió i tallant de cadascuna de les barres i elements placa  
- Fletxes 
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Mx·dx
Mx·dx
My·dy
My·dy
X
Y
Les tensions (esforços) que es produeixen en un diferencial superficial elemental de dimensions dx, dy 
respecte al sistema de coordenades principal del element, són les següents: 
 
Tensió Esforç Tipus Descripció 
σx Fx·dy Tensió 
Plana 
Axil horitzontal 
σy Fy·dx Tensió 
Plana 
Axil vertical 
τxy Txy·dy, Tyx·dx Tensió 
Plana 
Tallant contingut en pla 
 dz ∫ ⋅⋅ yz σ  Mx·dx Flexió Moment flector respecte a un eix 
horitzontal 
 dz ∫ ⋅⋅ xz σ  My·dy Flexió Moment flector respecte a un eix 
vertical 
 dz ∫ ⋅⋅ xyz τ  Mxy·dy, Myx·dx Flexió Moment Torsor respecte a un eix 
contingut en el pla. 
 dz ∫ ⋅xzτ  Txz·dy Flexió Tallant horitzontal perpendicular al pla 
 dz ∫ ⋅yzτ  Tyz·dx Flexió Tallant vertical perpendicular al pla 
 
Fx·dy
Txy·dy
Txy·dx
Txy·dy
Txy·dx
Fx·dy
Fy·dx
Fy·dx
X
Y
 
Axils i tallants de Tensió Plana.    Moments Flectors de Flexió de plaques. 
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Mxy·dx
Mxy·dy
Mxy·dy
Mxy·dx
Y
X
 
Moments Torsors de Flexió de plaques.   Tallants de Flexió de plaques. 
 
 
6.2 Comprovacions 
Per tal de garantir que els resultats obtinguts dels programes anteriorment descrits són correctes s’utilitza 
un tercer programa de càlcul basat també amb l’equilibri de nodes. Aquest programa és el FOREP i 
s’utilitza exclusivament com a  mètode de comprovació. 
Pel que fa a la comprovació de pilars es fa ús del Prontuari Informàtic de la EHE. 
 
 
 
Tyz·dx
Tyz·dx
Txz·dy
Txz·dy
Y
X
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7 PREDIMENSIONAT DE L’ESTRUCTURA 
Ja que es tracta d’una tipologia estructural amb pòrtics en les dues direccions, s’ha decidit estudiar 
prèviament l’edifici en dos dimensions i posteriorment fer un estudi complert amb 3 dimensions. En aquest 
apartat es fa l’estudi dels pòrtics més desfavorables en cada una de les dues direccions. 
Com a pòrtics més desfavorables s’han escollit el B i en la direcció perpendicular el pòrtic 2. L’esquema de 
l’estructura porticada amb la separació entre eixos de pilars es mostra en l’annex A.3.1. 
S’utilitzarà el programa de càlcul Wineva per tal de trobar les sol·licitacions, obtenint prèviament les 
càrregues per metre lineal que actuen sobre el pòrtic, d’acord amb el descrit en l’aparat 3. El càlcul detallat 
d’aquestes càrregues s’ha realitzat en l’annex A.3.2.  
Per tal de tenir una idea del ordre de magnitud de les dimensions de bigues i pilars, s’efectua un primer 
predimensionat seguint un mètode aproximat. 
Un cop introduïdes les dades al Wineva s’efectuarà un segon predimensionat seguint mètodes de càlcul 
descrits en la EHE. Aquests mètodes són de càlcul i comprovació de seccions, per tant, es tracta de fer un 
procés iteratiu actualitzant les dimensions dels elements en el programa de càlcul per treure les noves 
sol·licitacions. 
Les diferents combinacions del estats de càrrega utilitzades en el Wineva es troben en l’annex A.3.3. 
7.1 Mètode aproximat 
La raó principal per la qual s’ha escollit aquest mètode de tempteig previ de predimensionat és degut a que 
va ser adoptat per la Instrucció Espanyola EH-91 pel projecte i execució d’obres de formigó armat o en 
massa. 
Amb aquest mètode es tracta d’estimar a grans trets els moments flectors i esforços axils de les barres 
deguts a càrregues gravitatòries uniformement repartides, seguint el procés que s’explica a continuació. 
Als valors obtinguts per aquest mètode es superposaran les sol·licitacions degudes a accions horitzontals de 
vent o sisme, si és necessari, introduint els corresponents coeficients de seguretat en les hipòtesis de 
simultaneïtat d’actuació d’accions. 
Les condicions per aplicar aquest mètode són tenir una certa simetria geomètrica, mecànica i de càrregues, 
per tal de no tenir en compte els efectes dels desplaçaments horitzontals, a excepció dels deguts a accions 
de vent o sisme. 
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Figura 7.1. Valors representatius del moment en un pòritc 
Segons la Figura 7.1 referent al formulari pel càlcul d’estructures del Jiménez Montoya [5] i considerant 
una relació d’inèrcies entre biga i pilar igual a la unitat, es troba el moment necessari per fer el 
predimensionat. 
 
 
Així, s’agafa com a  valors per fer el predimensionat els següents: 
? Bigues 
10
2lqM T ⋅=         (Eq.  7.1) 
? Pilars 
35
2lqM T ⋅=         (Eq.  7.2) 
2
lqN T ⋅=         (Eq.  7.3)  
on: 
M Moment de càlcul (sense majorar), en kN·m 
qT Càrrega total gravitatòria que actua en el pòrtic, en kN/m     
  És la suma de les accions permanents, G, i les accions variables, Q. 
l Longitud del tram, en m 
 
Tenint en compte els valors de càrrega que actuen en cada tram i aplicant l’equació 7.1 es troba el moment 
que ha de suportar la secció de la biga. 
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Figura 7.2. Escales funcionals per al càlcul de seccions rectangulars sotmeses a 
flexió simple o composta. Cas cantell 0,60 m. 
Figura 7.3. Diagrames d’interacció per a seccions rectangulars sotmeses 
a flexió o compressió composta. Cas cantell 0,45 m. 
Amb els moments trobats (no majorats) es consulten les escales funcionals per al càlcul de seccions 
rectangulars sotmeses a flexió simple o composta del llibre Jiménez Montoya [5] per trobar les dimensions 
de la secció. 
   
 
 
Pel que fa al predimensionat dels pilars a partir del moment trobat amb l’equació 7.2 i l’axil trobat amb 
l’equació 7.3, s’utilitzen els diagrames d’interacció per a seccions rectangulars sotmeses a flexió o 
compressió composta del Jiménez Montoya [5]. 
 
Pàg. 50  Memòria 
 
 
Els resultats obtinguts amb les equacions descrites anteriorment i les dimensions de les seccions estudiades 
es resumeixen en la Taula 7.4 i 7.5: 
PORTIC B: 
 
  Moment (kN·m) Axil (kN) Secció (mm) 
Planta 1ª 676,4 - 500x700 
Bigues 
Plantes pis 438,75 - 450x600 
Planta 1ª 177,6 1837 500x500 
Pilars 
Plantes pis 125,36 1008 450x450 
 
 
PORTIC 2: 
 
  Moment (kN·m) Axil (kN) Secció (mm) 
Planta 1ª-2ª 779,89 - 500x800 
Bigues 
Planta 3ª-4ª 441 - 450x600 
Planta 1ª 194,2 1322 450x450 
Pilars 
Planta pis 125,36 1370 450x450 
 
 
El desenvolupament d’aquest apartat es pot consultar en l’annex A.3.4. 
 
 
 
 
Taula  7.4. Resultats del primer predimensionat del pòrtic B 
Taula  7.5. Resultats del primer predimensionat del pòrtic 2 
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7.2 Càlcul simplificat de seccions  
Amb les dades obtingudes en l’apartat anterior es passa a fer un predimensionat més acurat de les seccions. 
Es partirà dels moments i axils majorats que es troben il·lustrats en l’annex A.3.5, corresponents a 
l’envolvent de l’ELU. En aquest mateix annex es poden consultar els càlculs pas a pas de cada element 
estructural del pòrtic 
Per tal de fer un predimensionat precís, s’utilitza el càlcul del moment últim resistit per la secció (Annex 8 
de la EHE [1]). 
 
7.2.1 Predimensionat de bigues 
Per tal de realitzar el predimensionat de bigues s’ha tingut en compte l’apartat 3 de l’annex 8 de la EHE [1] 
 “Flexió simple en secció rectangular”.  
 
7.2.1.1 Dimensionat 
Càlculs inicials: 
dbfU cd ⋅⋅⋅= 85,00  
d
dUUv '2 0 ⋅⋅=  
d
hUUa ⋅= 0  
Càlcul de la capacitat mecànica necessària: 
En cas de que es compleixi la següent equació i no sigui necessària una armadura de compressió, la 
capacitat mecànica serà la que es mostra a continuació: 
⎟⎟⎠
⎞
⎜⎜⎝
⎛
⋅
⋅−−⋅=⇒⋅⋅≤
dU
MUUdUMSi dsd
0
010
211375,0  
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En cas de que sigui necessària una armadura a compressió, les capacitats mecàniques corresponents a la 
cara comprimida i traccionada són, respectivament: 
⎪⎩
⎪⎨
⎧
+⋅=
−
⋅⋅−=⇒⋅⋅>
201
0
2
0
5,0
'
375,0
375,0
ss
d
s
d
UUU
dd
dUMU
dUMSi  
 
7.2.1.2 Comprovació 
Depenent del cas que ens trobem, el moment límit d’esgotament de la secció serà: 
vss UUUSi <− 21  
)'(
)6,0(
)5,1)(('24,0 12
2
2121 ddU
UU
UUUUUdUM s
sv
ssssv
vu −⋅++⋅
+⋅+−⋅⋅⋅=  
021 5,0 UUUUSi ssv ≤−≤  
)'(
2
1)( 2
0
21
21 ddUdU
UUUUM sssssu −+⋅⎟⎟⎠
⎞
⎜⎜⎝
⎛ −−⋅−=  
2105,0 ss UUUSi −<  
0
21
2
0
12
1
6,0
)'(5,0
92,1
2,1
3
4
U
UUon
ddUd
U
U
UM
ss
s
s
su
+=
−+⋅
⎟⎟
⎟⎟
⎟
⎠
⎞
⎜⎜
⎜⎜
⎜
⎝
⎛
−
⋅++
+⋅=
α
αα
α
 
Per tal de donar validesa a la secció considerada inicialment s’ha de complir: du MM ≥  
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7.2.2 Predimensionat de pilars 
Segons l’apartat 5 de l’annex 8 de la EHE[1] “Flexió composta recta en secció rectangular, amb Us1=Us2”, 
s’ha realitzat el predimensionat dels pilars. 
 
7.2.2.1 Estat límit d’inestabilitat 
Tenint en compte l’article 43 de la EHE [1] utilitzat en estructures en que els efectes de segon ordre no 
poden ser menyspreats, es calcula el moment real al que estan sotmesos els pilars. Aquest moment serà 
funció d’una excentricitat total obtinguda per la suma de l’excentricitat inicial (primer ordre) i la addicional 
(segon ordre). 
Els passos a seguir per obtenir el moment de càlcul segons la norma es detallen en l’annex A.3.5 o més 
concretament en l’apartat 8.1.3 Dimensionat de pilars. 
 
7.2.2.2 Dimensionat 
Si la barra està sotmesa a tracció la capacitat mecànica necessària serà:  
2)'(
0 21 ddssd
N
dd
MUUNSi −−==→<  
i si la barra està sotmesa a compressió: 
'2'
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2
1
'2)'(
5,00
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7.2.2.3 Comprovació 
)'(5,0
)'(0
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0 dde
ddUNeSi su −−
−=→<  
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Com en el cas anterior s’ha de complir que du MM ≥ , on eNM uu ⋅=  
 
7.2.3 Resultats predimensionat 
 
 
 PÒRTIC B   PÒRTIC B 
 Nº barra Secció (mm)   Nº barra Secció (mm) 
3 500x800  13-15-19-23 500x500 
1-2-4-7-8 500x700  14-16-20-24 400x400 
5-6-9-10-11 500x600  17-21-25 350x350 
B
IG
U
E
S
 
12 400x400  
P
IL
A
R
S
 
18-22 300x300 
 
 
 
 
 
 
 
 
Taula  7.6. Resultats del segon predimensionat del pòrtic B 
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 PÒRTIC 2   PÒRTIC 2 
 Nº barra Secció (mm)   Nº barra Secció (mm)
1 fins 6 500x800  21-24-28-32-39-42 500x500 
7 fins 8 400x800  36 450x500 
B
IG
U
E
S
 
19-20 350x600  22-23-25-26-29-30-33-34- 
    37-38-40-41-43-44 
400x400 
    
P
IL
A
R
S
 
27-31-35 500x500 
 
Taula  7.7. Resultats del segon predimensionat del pòrtic 2 
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Taula  8.1. Dimensions dels elements estructurals en la direcció OX de l’edifici. 
8 DIMENSIONAT DELS ELEMENTS ESTRUCTURALS 
En aquest apartat es fa un estudi més profund de l’edifici mitjançant el càlcul de l’estructura espacial amb 
el programa SAP 2000.  
Després d’haver introduït les dades obtingudes en l’apartat anterior en el SAP i haver fet un primer càlcul, 
s’ha vist que no es complia en quan a desplaçaments horitzontals de l’estructura degut al fenomen sísmic.  
L’article 4.2.5 de la norma NCSE-02 [4] (Juntes entre construccions) menciona que l’edifici ha d’estar 
separat dels adjacents una distancia mínima per mitigar els efectes de xoc durant els moviments sísmics. 
En principi no es disposa d’edificis contigus però es té en compte per futures ampliacions o noves 
construccions. 
Així doncs, per edificis de fins a 10 plantes, el desplaçament lateral màxim, u, en centímetres pot obtenir-se 
mitjançant l’expressió següent, tenint en compte les dades obtingudes en l’apartat 3.4: 
2
1 )/(33 Fc Tgau ⋅⋅= α   u = 3 cm 
Per tant, s’han augmentat les dimensions principalment dels pilars, amb la qual cosa les seccions 
definitives que es passen a armar són: 
 
 Pòrtics direcció OX   Pòrtics direcció OX 
 Nº barra Secció (mm)   Nº barra Secció (mm)
1-2-3-4 500x800  13-15-19-23 650x650 
5-6-7-8 500x700  14-16-20-24 600x600 
9-10-11 500x600  17-21-25 550x550 
B
IG
U
E
S
 
12 350x600  
P
IL
A
R
S
 
18-22 450x450 
 
 
 
 Pòrtics direcció OY   Pòrtics direcció OY 
 Nº barra Secció (mm)   Nº barra Secció (mm)
1 fins 6 500x800  21-24-28-32-36-39-42 650x650 
7 fins 18 400x800  22-25-29-33-37-40-43 600x600 
B
IG
U
E
S
 
19-20 350x600  23-26-30-34-38-41-44 550x550 
    
P
IL
A
R
S
 
27-31-35 450x450 
 
Taula  8.2. Dimensions dels elements estructurals en la direcció OY de l’edifici. 
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8.1 Estats Límit Últims 
8.1.1 Hipòtesis bàsiques i definicions 
8.1.1.1 Tensions normals 
El càlcul de les tensions normals es fa d’acord amb l’article 42 de la EHE [1] “Estat límit d’esgotament 
front a sol·licitacions normals”. 
El càlcul simplificat de seccions en l’estat límit d’esgotament en front a sol·licitacions normals suposa que 
l’esgotament de la secció en cas d’arribar es produeix per: 
1) Esclafament del formigó comprimit en flexió (deformacions de l’ordre del 3,5 per mil) 
2) Esclafament del formigó comprimit a compressió (deformacions de l’ordre del 2 per mil) 
3) En seccions amb baixa quantia, per excés de deformació plàstica de l’acer (deformacions d’un 
màxim del 10 per mil) 
 
Hipòtesis del mètode 
a) Caracterització de l’estat límit últim 
Existeixen una sèrie de situacions d’esgotament de la secció corresponent a les diferents sol·licitacions 
normals. 
b) Compatibilitat de les deformacions 
Les seccions planes abans de la deformació continuen sent planes després d’ella. Es considera que no hi ha 
lliscament entre el formigó i l’acer. 
c) Es menysprea la resistència a tracció del formigó 
d) Com a diagrama característic σ-ε del formigó s’adopta el diagrama paràbola – rectangle que es 
mostra en la Figura 8.3. 
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e) Pels acers de duresa natural s’admet el següent diagrama σ-ε convencional de càlcul (Figura 8.4), 
birrectilini, obtingut mitjançant una afinitat paral·lela a la recta de Hooke a partir del diagrama 
característic. 
 
f) Aplicació de les equacions d’equilibri l’Estàtica de forces i moments en l’estudi de la secció. 
g) D’acord amb la EHE [1] s’adopta per l’estat límit últim de ruptura, la següent distribució de les 
deformacions corresponents a les diferents sol·licitacions (des de tracció simple fins compressió 
simple). Els dominis de deformació es mostren en la Figura 8.5. 
 
 
Figura  8.3.  Diagrama de càlcul paràbola – rectangle (Figura 39.5.a de la EHE [1]) 
Figura  8.4.  Diagrama tensió - deformació de càlcul per armadures passives (Figura 38.4 de 
la EHE [1]) 
Figura  8.5.  Dominis de deformació (Figura 42.1.3 de la EHE [1])  
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8.1.1.2 Tensions tangencials 
A efectes d’absorció dels esforços tallants, s'apliquen els mètodes descrits a la EHE [1] referents a l’article 
44 “Estat límit d’esgotament front a tallant” . 
 
8.1.1.3 Dominis de deformació 
La flexió simple és la sol·licitació típica de les bigues d’una estructura porticada on l’esforç predominant és 
el moment flector. Es pot menysprear en la gran majoria dels casos l’esforç axil. Aquest axil ens apareix 
degut a l’asimetria, de càrregues i/o de l’estructura, o bé degut a les accions horitzontals (vent i sisme). 
Així per tal de tenir una “flexió perfecta”, és a dir, treballar al límit de les possibilitats dels materials, ens 
hauríem de situar dintre del domini 3.  
Pel que fa als pilars, elements estructurals que estan sotmesos bàsicament a sol·licitacions de compressió i 
on també hi actua, en menor o major mesura, moments flectors deguts a excentricitats, es situen en el 
domini 4 (flexió o compressió composta). 
 
8.1.2 Dimensionat de bigues 
Amb les seccions dels elements estructurals trobades en l’apartat 7  i les sol.licitacions obtingudes en el 
SAP s’armen les bigues. Aquestes sol·licitacions s’obtenen de fer l’envolvent de totes les combinacions 
dels Estats Límit Últim, escollint així, el cas més crític per l’estructura. Els estats de càrrega i 
combinacions necessaris pel dimensionat a Estat Límit Últim es mostren en els annexes A.4.1 i A.4.2, 
respectivament. 
 
8.1.2.1 Dimensionat a flexió 
A partir de les dimensions, les resistències dels materials i els moments de càlcul es defineix la quantia 
mecànica que cal aplicar a la biga. 
8.1.2.1.1 Quantia mecànica 
Per a l’obtenció de la quantia mecànica s’aplica l’equació 8.1 per trobar el moment adimensional de la 
sol·licitació de càlcul µd  i fent ús de la Taula 8.6 es troba el paràmetre ω. 
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d fdb
M
⋅⋅= 2µ  
(Eq.  8.1) 
rhd −=  
on: 
Md Moment majorat, en kN·m 
h Cantell total, en mm 
d Cantell útil, en mm  
r Recobriment, en mm (veure apartat 2.6) 
fcd Resistència de càlcul del formigó, en N/mm2 
2
2
/67,16
5,1
/25 mmNmmNff
c
ck
cd === γ  
 
 
 
Taula  8.6. Taules universals per flexió simple o composta d’acers de duresa natural 
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A partir del valor ω es troba la capacitat mecànica de l’acer aïllant de la següent equació: 
cd
yds
fdb
fA
⋅⋅
⋅=ω           (Eq.  8.2) 
on: 
fyd Resistència de càlcul de l’acer, en N/mm2 
  
2
2
/78,434
15,1
/500 mmNmmN
f
f
s
yk
yd === γ  
Obtinguda la capacitat mecànica i fent ús de la Taula 8.7 es busca la capacitat resistent de les barres d’acer 
B500S. 
 
 
 
 
 
 
L’armadura resistent longitudinal traccionada té que complir unes limitacions. Aquestes limitacions 
imposades es deuen a que una armadura insuficient no permetria la transmissió d’esforços en el moment en 
que el formigó es fissura i finalment provocaria la ruptura de la peça. Per tant es fa necessària la 
comprovació d’una quantia mínima. 
  
8.1.2.1.2 Quantia mecànica mínima 
La condició de quantia mecànica mínima per les seccions rectangulars de formigó armat segons l’article 42 
de la EHE [1] és: 
yd
cdc
s f
fAA ⋅⋅≥ 04,0         (Eq.  8.3) 
que relaciona la capacitat mecànica de l’acer respecte la de formigó que dona un coeficient de 0,04.  
Taula  8.7. Capacitat mecànica en kN segons el nombre de barres d’acer B500S 
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Taula  8.8. Secció útil d’acer en cm2 segons el nombre de barres 
Cal que la capacitat mecànica sigui superior a la capacitat mecànica mínima. En el cas contrari s’haurà 
d’aplicar el paràmetre α que es basa en una reducció de l’armadura mínima requerida. Es defineix en 
l’article 42.3.2 de la EHE [1]. Una forma esquemàtica d’aquesta condició és:  
 
 
         (Eq.  8.4) 
 
8.1.2.1.3 Quantia geomètrica mínima 
Una altra limitació a tenir en compte és la quantia geomètrica mínima definida com la relació entre les 
àrees  de l’acer respecte les del formigó. 
En l’article 42 de la EHE [1] ja comentat anteriorment, es troba la Taula 42.3.5 on es fa la quantificació de 
les quanties geomètriques en funció de l’acer i de l’element estructural donat. Com que es treballa amb 
B500S  per a les bigues s’obtindrà un valor de 2,8 (referit en tant per mil).  
hbAs ⋅⋅= 1000
8,2
min         (Eq.  8.5) 
Es defineix per controlar la fissuració en elements en els que els esforços principals són deguts a 
deformacions imposades produïdes per temperatura i retracció , és a dir, la disposició de les quanties 
geomètriques mínimes evitaran el càlcul d’efectes de fissuració degudes a deformacions imposades. 
Aquesta quantia geomètrica mínima regula un procés de fissuració que es considera com un estat límit de 
servei. 
Amb la secció útil d’acer i tenint en compte la Taula 8.8 es troba el nombre de barres d’acer necessàries. 
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Finalment  es disposa de la capacitat mecànica definitiva per decidir l’armat longitudinal de la biga. Per 
temes constructius i unificació es suposa un armat longitudinal en funció de les plantes, i per suposat, dels 
esforços aplicats. Es troba indicat en la Taula 8.9. 
 
Planta Baixa Primera Segona Tercera 
Diàmetre Ø20,25 Ø20 Ø16,20 Ø16 
 
A partir dels gràfics de l’envolvent de totes les combinacions dels Estats Límit Últim (Annex A.4.3)  
s’aplica la llei de decalatge que consisteix en decalar la llei de moments una distancia d corresponent al 
cantell útil de la biga. Amb això s’aconsegueix fixar un armat base o de muntatge i els trams on s’ha de 
reforçar, generalment es dóna als extrems on els moments són més crítics. 
Quan un d’aquests reforços deixa de ser necessari en aquest diagrama de moments traslladats, es prolonga, 
a partir del punt considerat, una longitud d’ancoratge. 
 
8.1.2.1.4 Longitud d’ancoratge: 
Les longituds bàsiques d’ancoratge depenen de les propietats d’adherència de les barres i de la posició en 
que es troben dins la peça de formigó definit en l’article 66.5.2 de la EHE [1]. Es distingeixen dos 
possibles posicions de les barres , la posició I i la posició II.  
Per a barres en posició I, que són de bona adherència, es defineixen com barres formant un angle de 900 a 
450 amb la horitzontal; barres menys inclinades u horitzontals, situades en la meitat inferior de la peça o, al 
menys, 30cm per sota de la cara superior  
).
20
,( 2 Ο/Ο/⋅= ykbI
f
mmàxl  
Per a barres en posició II són d’adherència deficient , és a dir, les que no es contemplen en la posició  
anterior. 
).
14
,4,1( 2 Ο/Ο/⋅⋅= ykbII
f
mmàxl
 
 
Taula  8.9. Possibles diàmetres de l’armat longitudinal 
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on:
 
ykf  Límit elàstic de l’acer, en N/mm². 
 ∅ Diàmetre de la barra, en cm. 
 m Coeficient numèric, amb els valors indicats en la Taula 8.10 de la l’article 66.5.2 
de la EHE [1] en funció del tipus d’acer, obtingut a partir dels resultats 
experimentals realitzats amb motiu de l’assaig de adherència de les barres. 
 
m Resistència  
Característica de 
formigó (N/mm²) B400S B500S 
25 12 15 
 
 
La longitud neta d’ancoratge es defineix com: 
reals
s
bnetab A
All
,
, ⋅⋅= β         (Eq.  8.6) 
 on: 
As  Secció de les barres trobada a l’apartat 8.1.2.1.1 corresponent a la quantia mecànica. 
As,real  Secció real de les barres segons Taula 8.8. 
β  Coeficient de reducció que es mostra en la Taula 8.11. 
 
Tipus d’ancoratge Tracció Compressió 
Prolongació recta 1 1 
Patilla, ganxo i 
ganxo U 
0,7 1 
Barra transversal 
soldada 
0,7 0,7 
 
Les longituds bàsiques d’ancoratge (lb) han de complir: 
Taula  8.10. Taula per la obtenció del valor m. 
Taula  8.11. Taula per l’obtenció del valor de β (Taula 66.5.2.b de la EHE [1]) 
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⎭⎬
⎫
⎩⎨
⎧ ⋅⋅Ο/≥ bcbtb llcml 3
2;
3
1;15;10  
on: 
lbt Longitud bàsica d’ancoratge per a barres traccionades 
lbc  Longitud bàsica d’ancoratge per a barres comprimides 
 
• Requisits especials per sisme 
Fent referència a l’annex 12 de la EHE [1], que té en compte els requisits especials recomanats per 
estructures sotmeses a accions sísmiques i sabent que l’edifici té una ductilitat alta, µ = 3, la  longitud neta 
d’ancoratge s’ha d’augmentar 10 vegades el diàmetre de l’armadura . 
Ο/⋅+= 10,,, netabsnetab ll         (Eq.  8.7) 
Per tant, la longitud total de l’armadura de reforç és: 
 basesnetabtotal lll += ,,  
 
8.1.2.1.5 Armadura de pell 
Es defineix el diàmetre de l’armadura de pell a partir de l’armat transversal més estricte calculat en 
l’apartat 8.1.2.2. Es tracta de que la capacitat mecànica de l’armat de pell sigui equivalent a la de l’armat 
transversal per tal de garantir al màxim la seguretat en quant a la fissura per tallant. El procediment és: 
ps
t
s AS
hA ,=⋅          (Eq.  8.8) 
on:  
 St   Separació de l’armat transversal 
 As Àrea de l’armat transversal 
 As,p  Àrea de l’armat de pell per barra 
Càlcul estructural d’un edifici d’oficines en zona sísmica  Pàg. 67 
 
 
El criteri seguit en quant el nombre de barres de l’armat de pell ve definit en l’article 44 de la EHE [1] en 
que la distància entre barres no té que superar els 30 cm o tres cops l’espessor brut de la part de la secció de 
l’element. 
Així doncs l’armadura de pell resultant en cada una de les plantes és:  
 
PLANTA BIGUES (mm) A. PELL 
1 500x800 2∅12 
2 500x700 2∅12 
3 500x600 2∅10 
4 350x600 2∅10 
 
 
 
8.1.2.1.6 Encavalcament 
8.1.2.1.6.1 Encavalcament de l’armadura de muntatge. 
L’encavalcament es realitza col·locant les barres, una al costat de l’altra, i deixant una separació entre elles 
de 4Ø com a màxim. 
La longitud d’encavalcament  serà igual a : 
snetabeb ll ,,, ⋅= α          (Eq.  8.9) 
on: 
lb,e Valor de la longitud d’encavalcament.  
lb,neta,s Valor de la longitud neta d’ancoratge  
α Coeficient definit en la Taula 66.6.2 de la EHE, funció del percentatge d’armat  que 
s’encavalca en una secció respecte a la secció total d’acer d’aquesta mateixa secció, de la 
distancia transversal entre encavalcaments i del tipus d’esforç de la barra. 
 
Taula  8.12. Armat de pell per plantes 
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Es procura que l’encavalcament quedi allunyat de les zones en les que l’armat treballi a la màxima càrrega, 
així doncs, es farà l’encavalcament en les zones comprimides. Com a conseqüència, el coeficient α valdrà 
1. 
 
8.1.2.1.6.2 Encavalcament de l’armadura de pell. 
La longitud d’encavalcament de l’armat de pell segueix la normativa explicada anteriorment. Per trobar 
aquesta longitud d’encavalcament s’ha de recórrer a les equacions ja comentades de l’apartat 8.1.2.1.4. 
En l’armat de pell s’ha de remarcar que la relació entre As,real i As val 1, així com el paràmetre β. En 
resum queda definida la longitud d’encavalcament com: 
snetabeb ll ,,, =  
Ο/+= 10,, bIsnetab ll  
Donat a que les barres es consideren en la posició I  es defineix com: 
⎥⎦
⎤⎢⎣
⎡ Ο/Ο/⋅= .
20
,max 2 ykbI
f
ml
 
on els paràmetres de l’expressió es mantenen com s’ha dit en l’armat base: 
 
2
yk N/mm25f15m ==
 
Es pot apreciar en l’equació prèviament definida que aquesta longitud d’encavalcament dependrà 
bàsicament del diàmetre  resultant.  
 
• Requisits especials per sisme 
Les longituds d’encavalcament no es faran en les zones pròximes  als extrems, es realitzen a partir d’una 
longitud dos cops el cantell de la biga. 
Les longituds d’encavalcament considerades es detallen en els plànols corresponents al especejament de 
les bigues (Plànol 08-16). 
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8.1.2.1.7 Disposició de  l’ armat 
La condició de separació entre barres en armats longitudinals o de pell per a que siguin resistents  i quedin 
convenientment distribuïdes per evitar que quedin zones de formigó sense armat és: 
)3,300( emmSl ⋅≤   
 e Espessor brut de l’element en la zona en que van situades les   
  armadures longitudinals. 
Sl Distància entre dues barres longitudinals consecutives. 
El diàmetre longitudinal mínim ha de ser de 12mm. 
 
• Requisits especials per sisme 
Segons l’annex 12 de la EHE [1], amb un coeficient de ductilitat µ= 3 , la disposició d’armadures ha de 
complir les següents condicions en quant a armats longitudinals: 
1.-Un mínim de 4∅14, dos en cada cara. 
2.-La quantia geomètrica haurà de ser inferior a un 2,5 % en la part traccionada.  
3.-Pel que fa a la capacitat resistent a flexió positiva en el recolzament ha de ser superior a un terç 
de la capacitat resistent d’aquesta secció a flexió negativa 
4.-La capacitat resistent a flexió positiva o negativa ha de ser superior a un 20% de la capacitat 
resistent màxima a flexió negativa en els extrems. 
 
8.1.2.2 Dimensionat a tallant 
L’esforç tallant de càlcul es veu augmentat un 25% degut a que l’annex 12 de la norma EHE [1] recomana 
que la capacitat resistent a tallant de les seccions sigui almenys un 25% superior a la necessitada pel tallant 
de càlcul per situació no sísmica. 
Degut a que els tallants més crítics es troben en la unió biga-pilar, caldrà fer un estribat diferenciat pel cas 
dels extrems i centre de cada pòrtic.  
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8.1.2.2.1 Quantia geomètrica mínima  
Segons l’article 44.2.3.2. de la EHE [1] tota biga ha de tenir una armadura geomètrica de l’armadura 
longitudinal traccionada igual a: 
02,0
º
1 ≤⋅
⋅=
db
An longbarresρ
  
     
  
8.1.2.2.2 Quantia mecànica 
L’estat límit d’esgotament per esforç a tallant pot donar-se ja sigui per esgotar-se la resistència a 
compressió de l’ànima o per esgotar-se la seva resistència a tracció. Conseqüentment es necessari 
comprovar que es compleixin simultàniament: 
a) 1ud VV ≤          (Eq.  8.10) 
b) 2ud VV ≤          (Eq.  8.11) 
on 
Vd Esforç tallant efectiu 
Vu1 Esforç tallant d’esgotament per compressió obliqua de l’ànima  
Vu2 Esforç tallant d’esgotament per tracció en l’ànima. 
 
a) Obtenció de Vu1 
La comprovació de l’esgotament per compressió obliqua en l’ànima es dóna en peces amb armadura a 
tallant, en cas contrari, és innecessària la comprovació. 
L’expressió de Vu1 pel cas en que l’armat transversal forma un angle α = 900 es defineix com: 
dbfV cdu ⋅⋅⋅= 3,01         (Eq.  8.12) 
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on: 
d Cantell útil  
 estrhd Ο/−−=  
r Recobriment mecànic de la biga   
 
2
long
estnomrr
Ο/+Ο/+=  
rnom Recobriment nominal definit  a l’apartat 2.6 
 
En cas de no complir-se aquesta condició es pot solucionar de varies maneres: augmentant l’ample de la 
biga (b), augmentant el cantell útil de la biga (d) o bé millorant la resistència del formigó. 
 
b) Obtenció de Vu2 
b.1) Peces sense armadura a tallant 
Suposant que les peces no tenen armadura a tallant es realitza la comprovació següent: 
dbV rdu ⋅⋅= τ2         (Eq.  8.13) 
3
1
1 )100(12,0 ckrd f⋅⋅⋅⋅= ρξτ   
   
d
2001+=ξ       
on:   
b,d Ample i cantell útil de la biga, en mm 
fck Resistència característica del formigó, en N/mm2 
ρ1 Quantia geomètrica de l’armat longitudinal traccionat. 
  
db
An longsbarres
⋅
⋅= ,1
ºρ    
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As,long Secció útil de l’armat longitudinal traccionat 
  
4
2
,
long
longsA
Ο/⋅= π  
   
b.2) Peces amb armadura a tallant 
La comprovació corresponent a l’esgotament per tracció en l’ànima per peces amb armat de tallant 
requereix la utilització de les següent fórmules: 
2ud VV ≤           (Eq.  8.14) 
sucuu VVV +=2          (Eq.  8.15) 
dbfV ckcu ⋅⋅⋅⋅⋅⋅= 3
1
1 )100(1,0 ρξ       (Eq.  8.16) 
esf
ydt
su S
fAd
V
max,
9,0
⋅⋅⋅=         (Eq.  8.17) 
on: 
Vcu Contribució del formigó a la resistència a l’esforç tallant. 
Vsu Contribució de l’armadura transversal de l’ànima a la resistència a tallant. 
 
La separació màxima que poden tenir els estreps és: 
su
ytdt
esf V
fAd
S
⋅⋅⋅= 9,0max,
 
on: 
fytd Resistència de càlcul dels estreps   
2, 400 mm
Nff
s
yk
dyt ≤= γ  
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 At Secció útil d’acer de l’armat transversal 
  
4
2
est
tt nA
Ο/⋅⋅= π  
 nt Número de barres de l’armat transversal 
 
8.1.2.2.3 Disposició de l’armat transversal 
A partir de les següents expressions es defineix la separació màxima per compressió obliqua: 
  Cas1:   mmdSVV coud 3008,05
1
max,1 ≤⋅=→⋅≤  
   Cas2:   mmdSVVV coudu 3006,03
2
5
1
max,11 ≤⋅=→⋅≤<⋅  
   Cas3:  mmdSVV coud 2003,03
2
max,1 ≤⋅=→⋅>  
I la màxima separació entre estreps ha de complir: 
),( max,max,max, coesfv SSMínimS =  
 
• Requisits especials per sisme 
S’imposa una altre restricció abans d’arribar a la separació màxima final. 
⎭⎬
⎫
⎩⎨
⎧ Ο/⋅Ο/⋅= cmhMinimS tcsisme 20;24;8;4  
on: 
Øc Diàmetre de l’armadura longitudinal comprimida menor  
  Øt Diàmetre de l’armadura transversal 
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Taula  8.13. Estribat de les bigues 
Finalment la separació dels estreps serà: 
),( max, sismevt SSMínimS =  
 
Quan la separació sigui poc òptima es considera millor opció un augment en el diàmetre de l’estribat amb 
el que s’aconsegueix un augment de la separació d’aquest. El criteri considerat per incrementar aquest 
diàmetre juntament amb el nombre de branques es detalla en la Taula 8.13: 
 
 ∅(mm) br 
1er 8 2 
2on 10 2 
3er 8 4 
4rt 10 4 
 
En el cas d’estribat central s’intenta mantenir la uniformitat en quan a dimensions, per tant es parteix del 
mateix diàmetre trobat pel cas extrem però amb una separació entre els estreps superior. S’accepta aquest 
estribat sempre i quan compleixi la quantia mínima. 
S’ha de tenir en compte que els estreps en els trams extrems han de tenir un diàmetre superior a 6mm com 
a requisit especial de sisme. 
 
Disposició de l’armat central 
En les zones centrals són d’aplicació els requisits generals establerts per la EHE [1]. 
La separació de l’estribat central ve condicionada per l’apartat 42.3 de la EHE [1] que menciona el 
següent: 
{ }mmSS míncmínt 300;;15 ,Ο/⋅≤  
4
,cmàx
est
Ο/≥Ο/  
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on:  
Ømín,c Diàmetre mínim de la barra comprimida més prima  
Smín Secció de l’element  menor. 
Ømàx,c  Diàmetre màxim de la barra comprimida més prima  
 
8.1.2.2.4 Comprovació de l’estribat mínim 
El pròxim pas és comprovar la quantia mínima de l’armat a partir de l’estribat definit: 
02,0
max,
≥⋅⋅ cdv
trans
fSb
U
        
 ydttrans fAU ⋅=  
Si no es complís la condició, s’augmentaria el diàmetre de l’estribat segons la Taula 8.13.  
 
8.1.2.2.5 Trams d’aplicació de l’estribat extrem  
Finalitzada la comprovació de l’estribat extrem cal delimitar-lo amb l’estribat central, procés que s’analitza 
a partir dels gràfics obtinguts del programa SAP mostrats  en l’annex A.4.3. 
Es fa un decalatge del diagrama de tallant una distància Sd, seguint el mateix procediment que en el cas del 
diagrama de moments (utilitzat en l’armat a flexió): 
2
hdSd +=           
on: 
Sd Distància de decalatge 
d Cantell útil 
h Cantell total del pilar 
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Degut al sisme en zones extremes de les bigues l’estribat extrem ha de ser com a mínim: 
hl ex ⋅≥ 2   
on: lex Longitud de l’estribat extrem 
 
 
8.1.3 Dimensionat de pilars 
D’acord amb les dimensions de pilars trobades en el capítol anterior es calcula l’armat d’aquests per a la 
combinació que resulti més crítica per a l’estructura. Després d’un estudi acurat s’agafa com a combinació 
de càlcul de pilars la que resulta de combinar totes les accions, inclòs el vent. El llistat d’esforços obtingut 
del Sap es mostra en l’annex B.4.2.1. 
 
8.1.3.1 Estudi de la traslacionalitat de l’estructura 
En els elements estructurals comprimits no és aplicable la teoria de primer ordre en la que es menyspreen 
els efectes de la deformació al calcular els esforços. Per efecte de les deformacions transversals (inevitables 
degut a la incertesa del punt d’aplicació de la càrrega), apareixen moments de segon ordre que 
disminueixen la capacitat resistent del element i poden donar lloc a la inestabilitat (fenomen de vinclament) 
Degut a que la magnitud dels moments de càlcul en ambdues direccions és considerablement important, 
s’hauran de tenir en compte els moments en les dues direccions, Mx i My. El pilar està sotmès a FLEXIÓ-
COMPRESSIÓ ESBIAIXADA. 
Així doncs, per tractar el fenomen del vinclament en una secció sotmesa a flexió esbiaixada, s’ha 
d’introduir una excentricitat complementaria ea que dependrà de la que tenim inicialment eo. 
Segons l’article 43.5.3 de la EHE [1] els esforços de càlcul Mxd i Myd, tenint en compte els efectes de segon 
ordre, poden obtenir-se considerant l’excentricitat total en cada direcció independent. 
Abans de trobar l’excentricitat total s’ha de saber de quin tipus d’estructura s’està parlant. Segons l’article 
43.3 de la EHE [1] es parla de pòrtic intraslacional quan es compleix la següent relació: 
 
6,04 ≤∑≥ EI
NHnper      (Eq.  8.18) 
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on: 
n Nombre de plantes 
H Altura total del edifici 
N Suma de totes les reaccions en els fonaments 
Σ EI Suma de les rigideses a flexió dels elements de rigidització en la direcció considerada  
 
En l’annex A.4.4.1 corresponent a càlculs es comprova que es tracta d’una estructura traslacional. 
Segons la EHE un pòrtic traslacional és aquell, els nusos del qual, sota sol·licitacions de càlcul, presenta 
desplaçaments transversals amb uns efectes que no poden ser menyspreables des del punt de vista de 
l’estabilitat del conjunt. Aquest fenomen de traslacionalitat de l’estructura pot ser degut principalment als 
efectes sísmics. 
Els pòrtics traslacionals es calculen pel “Mètode general (No lineal)” però si es suposa que  
750H≤δ  
i tenint en compte que n<15, pot calcular els pilars independentment com si pertanyessin a pòrtics 
intraslacionals utilitzant el “Mètode aproximat”. 
Una condició indispensable per a que es pugui utilitzar el mètode aproximat en pòrtics traslacionals és: 
λm ≤ 100    
mini
lo
m =λ  
on: 
λm  Esveltesa mecànica 
lo Longitud de vinclament 
imin Radi de gir mínim 
 
Degut a que es compleix aquesta condició, la via de càlcul a adoptar és el “Mètode Aproximat”. 
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8.1.3.2 Mètode Aproximat 
Fent ús del Mètode Aproximat es pretén calcular els moments de càlcul necessaris per dimensionar els 
pilars. Els passos a seguir són els següents: 
a) Càlcul de la excentricitat equivalent de primer ordre 
d
calcyd
ox N
M
e ,=   (Eq.  8.19) 
d
calcxd
oy N
M
e ,=   (Eq.  8.20) 
on eox és l’excentricitat al voltant de l’eix y i eoy, l’excentricitat al voltant de l’eix x. 
L’excentricitat de primer ordre a considerar en un pòrtic traslacional és la màxima entre les dues 
excentricitats que es produeixen en cada un dels extrems del pilar en qüestió.  
Aquestes excentricitats no han de ser menors que el valor accidental mínim detallat en l’article 42.2.1 de la 
EHE [1]: 
⎪⎩
⎪⎨
⎧
≥
cm
h
eo
2
20  
 
b) Càlcul de la excentricitat addicional de segon ordre 
L’excentricitat addicional està en funció de l’excentricitat inicial, eo, i la longitud de vinclament, lo, del 
pilar a estudiar. 
4
2
10
10
20
3500
3 −⋅⋅⋅+
⋅+⋅⎟⎟⎠
⎞
⎜⎜⎝
⎛ +=
h
l
eh
ehf
e o
o
oyd
a  (Eq.  8.21) 
on:  
fyd Resistència de càlcul del acer, en N/mm2 (1) 
 h Cantell total paral·lel al pla de vinclament 
 eo Excentricitat de primer ordre 
 lo Longitud de vinclament 
 (1) Cal recordar que el formigó s’esgota amb una deformació del 2 per mil (0,002), això implica que 
no té sentit des del punt de vista teòric utilitzar un acer amb fyd > 420 N/mm2 
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Per calcular la longitud de vinclament d’un pòrtic pla es fa ús dels nomogrames de Jackson (figura 43.1.2 
de la EHE [1]) o mitjançant una fórmula, funció de les rigideses relatives de les bigues i pilars que 
concorren en els nusos extrems del element a estudiar.   
 
( )
BA
BABA
ψψ
ψψψψα ++
⋅⋅++⋅+=
5,7
6,145,7      (Eq.  8.22) 
ienconcorrenbigues
L
I
ienconcorrenpilars
L
I
on i
∑
∑
=ψ  
 
La longitud de vinclament és: ll ⋅= α0   
 
c) Excentricitats totals 
L’excentricitat total al voltant de l’eix y és: xaxoTOTALx eee ,,, +=  
i al voltant de l’eix x: yayoTOTALy eee ,,, +=  
 
d) Moments de càlcul: Mxd, Myd 
El moment de càlcul necessari per armar en cada una de les direccions és el major del moment majorat 
obtingut en el programa SAP i el moment produït per l’excentricitat total. 
El moment en la direcció x a considerar és: 
( )TOTALydcalcxdxd eNMmàximM ,, ; ⋅=       (Eq.  8.23) 
I en la direcció y:  
( )TOTALxdcalcydyd eNMmàximM ,, ; ⋅=       (Eq.  8.24) 
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8.1.3.3 Càlcul aproximat del armat 
Per al càlcul de l’armadura s’utilitza l’àbac en roseta per a flexió esbiaixada corresponent a un armat en les 
4 cares i recobriment del 10 per 100 que figura en el llibre de Jiménez Montoya [5]. Es mostra en la Taula 
8.14. 
 
 
 
S’utilitza l’armat en les 4 cares pels possibles efectes d’inversió d’esforços que puguin haver en 
l’estructura, així com per tenir en compte els efectes del sisme, la direcció dels quals és imprevisible. 
S’entra al diagrama amb els valors: 
cdc
xd
A faA
M
⋅⋅=µ  cdc
yd
B fbA
M
⋅⋅=µ  i cdc
d
fA
N
⋅=ν    (Eq.  8.25) 
on: 
Mxd, Myd Moments de càlcul trobats en l’apartat d), en kN·m 
Ac  Secció neta de formigó (a·b), en mm2 
 Nd  Esforça axil de càlcul, en kN 
fcd  Resistència de càlcul del formigó, en kN/mm2    
 
Taula  8.14. Àbac en roseta per a flexió esbiaixada 
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Per tant, la capacitat mecànica total de l’armadura és: 
cdcydTOT fAfA ⋅⋅= ω         (Eq.  8.26) 
 
8.1.3.4 Comprovació 
Segons l’article 42.3.3 de la EHE [1], en les seccions sotmeses a compressió amb armadura simètrica com 
és el cas dels pilars, l’armadura ha de complir les següents condicions: 
1. Quantia mecànica mínima 
2/40010,0 mmNfonNfA yddydtotal >/⋅≥  
2. Quantia mecànica màxima 
2/400 mmNfonfAfA ydcdcydtotal >/⋅≤  
3. Quantia geomètrica mínima 
ctotal AA 004,0≥  
 
En l’annex A.4.4.2 es mostra el càlcul detallat mitjançant els àbacs de roseta d’un dels pilars. 
 
8.1.3.5 Prontuari informàtic de la EHE. 
El prontuari informàtic permet fer el dimensionat i/o comprovació dels pilars introduint-li els esforços 
majorats obtinguts en el programa Sap, la secció a estudiar i les característiques dels materials. Permet 
també escollir el diàmetre amb el qual es desitja armar els pilars. 
Es fa ús de l’apartat de flexió composta esbiaixada on els paràmetres més característics per la comprovació 
són: 
CSCM   Coeficient de seguretat. 
Mxd  Moment de càlcul en la direcció x, considerant els efectes de segon ordre. 
Myd  Moment de càlcul en la direcció y, considerant els efectes de segon ordre.  
Mxu  Moment màxim en la direcció x, resistit per la secció crítica.  
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Myu  Moment màxim en la direcció y, resistit per la secció crítica. 
Nd  Axil de càlcul considerant els efectes de segon ordre. 
Nu  Axil màxim resistit per la secció crítica.  
 
Amb aquests paràmetres es pot crear el diagrama d’interacció on s’observen els pilars que han estat ben 
dimensionats en l’interior de la corba. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
S’observa una petita discrepància en quan a resultats d’armat entre el mètode utilitzant els àbacs i el 
prontuari informàtic. Aquesta discrepància es fa visible en l’annex A.4.4.2 on es compara el mateix pilar 
calculat de les dues maneres mencionades en aquesta memòria. 
S’utilitza en aquest cas el prontuari informàtic per buscar l’armat final dels pilars ja que els àbacs no 
garanteixen tanta precisió. Els llistats de l’armat de cada un dels pilars juntament amb la seva comprovació 
es pot consultar en l’annex B.4.2.2. 
 
 
 
 
Diagrama de interacción. Sección P8
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8.1.3.6 Disposicions constructives finals 
8.1.3.6.1 Armat longitudinal  
Segons l’article 42.3.1 de la EHE [1], la separació entre dues barres longitudinals no ha de ser superior a 
30 cm. I el diàmetre de la barra ha de ser superior a 12 mm. 
Tenint en compte que l’estructura està en zona sísmica, s’han de complir les següent condicions més 
restrictives que les anteriors: 
- les longituds d’ancoratge de les armadures s’augmentaran 10 vegades el diàmetre respecte les 
definides per càrregues estàtiques 
- mínim de 3 barres per cara del pilar 
- separació entre barres longitudinals no superior a 15 cm. 
Les longituds d’ancoratge i d’encavalcament de les armadures dels pilars es calculen anàlogament al 
explicat en l’apartat 8.1.2.1.4 i 8.1.2.1.6 de bigues, respectivament. Els valors de longituds obtinguts en 
funció del diàmetre i tenint en compte que l’armadura es troba comprimida són: 
∅ = 16 mm lb,e = 60 cm  
∅ = 20 mm lb,e = 80 cm  
∅ = 25 mm lb,e = 120 cm  
 
8.1.3.6.2 Armat transversal 
Tenint en compte l’article 42.3.1 de la EHE [1], les condicions que ha de complir l’armat transversal 
(estreps) són:   
lestrep Ο/≥Ο/ 4
1
   
⎩⎨
⎧ Ο/⋅≤
cm
s mínlongarm
30
15 ..  
Pel que fa al sisme en la zona extrema s’ha de tenir en compte: 
Longitud de prolongació dels estreps: cml
bhmín
l
pilart
45
6
),(2
</
⎪⎩
⎪⎨
⎧ ⋅
≥  
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Diàmetre dels estreps: mmestr 6≥Ο/  
Separació estreps: ⎥⎦
⎤⎢⎣
⎡ Ο/Ο/≤ cmbhmíns tmíncomprlongt 15;24;8;3
),(
..  
En altres paraules, la separació dels estreps ha de ser inferior al següent: 
- Un terç de la menor dimensió del pilar 
- 8 vegades el diàmetre de la barra longitudinal comprimida de menor diàmetre 
- 24 vegades el diàmetre de l’armadura transversal 
- 15 cm 
 
L’armadura definida per aquestes zones extremes es prolongarà a dintre del nus. En els trams centrals són 
d’aplicació els requisits generals establerts per la Instrucció EHE [1]. 
Després de calcular-ho per als pilars de cada planta, s’unifiquem valors per tal d’evitar possibles 
confusions en la posta en obra. Els resultats dels estreps són els següents: 
ZONA EXTREMA: 1 ∅ 8 /10 cm l prolongació = 1,3 m 
ZONA CENTRAL: 1 ∅ 8 /20 cm  
Aquests resultats juntament amb l’armat longitudinal dels pilars es mostren en el plànol d’obra 17 de forma 
més detallada. 
Un cop definit l’armat transversal es comprova l’estat límit d’esgotament per un pilar en concret, el 
número 8. El procediment és el mateix que el seguit en pilots, apartat 9.2.5.2 .Els càlculs es desenvolupen 
en l’annex A.4.4.2. 
 
8.1.4 Dimensionat de llosa 
La Instrucció EHE [1] permet realitzar per a forjats en edificació un càlcul d’esforços simplificat estudiant 
en cada direcció un pòrtic virtual d’unes característiques prèviament definides. En aquest cas els esforços 
de la llosa s’obtenen directament del programa SAP i es poden consultar en l’annex B.4.3.1.  
Pel que fa als càlculs referents a aquest apartat, es troben en l’annex A.4.5. 
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8.1.4.1 Definició del cantell total de la llosa 
Segons l’article 56.1 de la EHE [1] destinat a les condicions que han de complir les plaques de formigó 
armat, el cantell total de la placa o llosa no serà inferior a L/40 o 8 cm. 
El cantell útil de la placa per tal d’evitar les comprovacions de deformació (fletxes) està en funció de la 
Taula 50.2.2.1 de la EHE [1] que s’explica en l’apartat 8.2 dels Estats Límits de Servei, i és: 
22
Ld ≥  
on: 
 L  Major dimensió del tram 
 d  Cantell útil de la placa 
En el cas de les plantes pis s’obté : 
mmcmLd 3411,34
22
1005,7
22
==⋅=≥  
que tenint en comte el recobriment s’arriba a un cantell total de la llosa: 
mmrrrnom 30min =∆+=  
mmcmrr longnom 406,32
2,13
2
≈=+=Ο/+=  
mmrdh 35038434min →=+=+=  
on:  
 rnom Recobriment nominal, en mm. 
 rmín  Recobriment mínim, en mm. 
 r  Recobriment mecànic, en mm. 
 ∅  Diàmetre de l’armat longitudinal, en mm. 
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Així doncs, complint l’article 56.2 de la EHE [1] i fent referència a l’article 50.2.2.1, s’arriba a definir com 
a cantell total de llosa 35 cm per totes les plantes a excepció del badalot que serà de 20 cm degut a que no 
disposa de tantes càrregues aplicades. 
 
8.1.4.2 Dimensionat a Flexió 
8.1.4.2.1 Quantia mínima mecànica  
La condició de quantia mecànica mínima per les seccions rectangulars de formigó armat segons l’article 42 
de la EHE [1] és: 
cdcyds fAfA ⋅⋅≥⋅ 04,0   
Es suposa un armat base de 5∅12 en cada cara de la llosa i es comprova si compleix la condició anterior. 
Donat a que es compleix s’aplica aquest armat de repartiment. 
 
8.1.4.2.2 Quantia mínima geomètrica 
La quantia mínima geomètrica de cadascuna de les armadures, longitudinal i transversal repartida en las 
dues cares es defineix en la Taula 42.3.5 de la EHE [1]. Per un acer B500S és necessària una quantia 
geomètrica en tant per mil de 1,8.  
 hbA míns ⋅⋅≥ 1000
8,1
,  
on: As,mín  Secció mínima de l’armat  
Per tant, en les plantes pis s’obté que com a mínim s’han de disposar 3 ∅12 per cara i metre lineal de llosa. 
Pel que fa al badalot la quantia geomètrica mínima per cara és 2 ∅12.  
 
8.1.4.2.3 Quantia mecànica 
Per a l’obtenció de l’armat necessari a disposar en la llosa s’aplica el mètode simplificat de seccions que es 
troba a l’annex 8 de la EHE [1]. Es defineixen les següents formules: 
cdfdbU ⋅⋅⋅= 85,00   (Eq.  8.27) 
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ydfAU ⋅=  (Eq.  8.28) 
⎟⎟⎠
⎞
⎜⎜⎝
⎛
⋅−⋅⋅= 02
1
U
UdUM u  (Eq.  8.29) 
on: 
U Capacitat mecànica de l’armat de repartiment en una cara, en kN. 
 Mu  Moment últim, en kN·m 
 b  Ample de la llosa un metre, n mm. 
 d  Cantell útil de la llosa, en mm. 
 
Tenint en compte les equacions descrites es troba un moment últim de 74 kN·m. Aquest moment últim és 
el valor que es capaç de suportar l’armadura base de la llosa. Per valors superiors a aquest és necessari un 
reforç. 
Segons els resultats dels gràfics obtinguts a través del programa SAP (Annex B.4.3.2) es pot definir aquest 
armat de reforç. 
 
8.1.4.2.4 Encavalcament armadura longitudinal 
Es segueix els mateixos passos descrits en l’apartat 8.1.2.1.6. referent a l’encavalcament de bigues. En 
aquest cas el coeficient α es igual a 1,4 ja que es considera que el tant per cent de barres encavalcades 
treballant a tracció és major al 50%, dades obtingudes de la Taula 66.6.2 de la EHE [1].  
Per tant s’obté: 
 snetabeb ll ,,, 4,1 ⋅=  
Com a resultat els casos en que l’encavalcament es doni en la posició I s’obté 60 cm i en la posició II 
s’encavalca 80 cm. 
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8.1.4.3 Càlcul dels reforços de la llosa 
Es disposa armat addicional en aquelles zones en les quals es sobrepassa el moment últim definit en 
l’apartat anterior, és a dir, en les zones en les que l’armat base no cobreix les necessitats a flexió. Cal 
operar en les dues direccions ja que la llosa és bidireccional. Per a trobar l’armat de reforç s’aplica el 
mètode simplificat de seccions que es troba a l’annex 8 de la EHE [1]. 
Per criteris d’unificació es concreta un diàmetre fix per totes les plantes amb la finalitat d’anar variant la 
distància de l’armat de reforç. 
En el cas de la direcció OY s’ha observat que no es necessària cap tipus d’armadura addicional, per tant, el 
resultat dels reforços necessaris en la direcció OX es mostren en la Taula 8.15. 
Les longituds d’ancoratge es resolen segons l’article 66.5 de la EHE [1] ja comentat anteriorment ,i 
s’obtenen els valors mostrats a la Taula 8.15 següent: 
 
PLANTA MOMENT A. REFORÇ Lbneta,s (m) 
1 + 1∅12/40cm 0,45 
1 - 1∅10/20cm 0,35 
2 - 1∅12/20cm 0,55 
3 + 1∅12/40cm 0,45 
3 - 1∅12/40cm 0,55 
 
 
 
8.1.4.4 Dimensionat a Tallant 
Segons l’article 43 de la EHE [1] les lloses ofereixen una resistència considerable, sobretot si treballen en 
les dues direccions. Normalment l’esforç a tallant l’aguanta íntegrament el formigó. En qualsevol cas, es 
fan les mateixes comprovacions que en el cas de les bigues. 
dbfV ckcu ⋅⋅⋅⋅⋅⋅= 3
1
1 )100(12,0 ρξ   
Taula  8.15. Armat de reforç per plantes 
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d
2001+=ξ       
on:   
b,d Ample i cantell útil de la llosa, respectivament. 
fck Resistència de càlcul de l’acer, en N/mm2 
ρ1 Quantia geomètrica de l’armat base per cara (5∅12). 
  0018,0
º ,
1 =⋅
⋅=
db
An longsbarresρ    
Si s’analitzen els esforços a tallant de la llosa i es comparen amb la capacitat del formigó a tallant 
s’observa que els valors no sobrepassen aquest últim amb el que s’arriba a la conclusió que no és necessari 
cap reforç a tallant. 
 
8.1.4.5 Punxonament 
El punxonament és un factor molt típic en les lloses recolzades sobre suports amb o sense capitell. En 
aquest cas degut a que les bigues de cantell conflueixen en el punt on es troba el suport, no és necessari  
preveure l’addició d’armadura de punxonament. Això és degut a que les pròpies bigues de cantell 
supleixen dita armadura protegint l’àrea crítica d’esforços bruscos de tallant. 
 
 
 
8.1.4.6 Disposició de l’armat 
La disposició de l’armat de la llosa queda definit per l’article 56 de la EHE [1]: 
? La separació entre l’armat base de la llosa Sll  és: 
)2;25( hcmSll ⋅≤  
on: h Espessor de la llosa, en mm. 
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? El diàmetre de l’armat ha de ser inferior a : 
10
h≤Ο/  
? La secció en la direcció menys sol·licitada, en cada requadre, tindrà una quantia no menor que el 
25% de la quantia de la direcció principal. 
? Es prolonga almenys el 50% de l’armat fins els recolzaments i s’ancora en els mateixos. 
? En les vores de la llosa es disposarà, a més de l’armadura resultant de càlcul, la corresponent a les 
sol·licitacions puntuals que eventualment s’han de considerar.  
? L’armadura principal es distribuirà uniformement en les dues direccions reforçant els punts crítics 
amb l’armat necessari (superior o inferior) i afegint-li la longitud d’ancoratge corresponent. 
 
8.1.4.7 Obertures 
Les obertures que es realitzen en les lloses donen lloc a concentracions d’esforços que poden ser perillosos, 
sobretot si es situen pròximes als suports. No obstant, aquestes són necessàries per a la comunicació entre 
les diferents plantes que conformen l’edifici. 
En tots els costat dels forats de petita dimensió és suficient concentrar armadures d’igual capacitat que les 
armadures interrompudes. En el cas de grans obertures es disposa un cèrcol de vora per reforçar. 
Es disposa de dos forats de grans dimensions, el d’escala de 4,7m x 2,8m i el previst pels ascensors de 2m 
x 3,4m. Pel que fa als forats referents a les instal·lacions que es distribueixen al llarg de la planta, no s’han 
considerat en el càlcul d’esforços degut a que es tracta d’obertures de petita magnitud. No obstant, s’ha 
contemplat la possibilitat d’executar una única obertura de pas de totes les instal·lacions de dimensions 
4,5m x 0,5m, tal com s’observa en l’arquitectura. 
El mètode de càlcul del cèrcol de vora és el mateix que el d’una biga sotmesa a flexió. Per compensar els 
efectes de torsió i degut a que la llosa té un cantell de 35cm, es calcula el cèrcol de vora assimilant-lo a una 
biga quadrada de 350 mm x 350 mm. En totes aquestes obertures es disposa un cèrcol de vora de 8∅16 
repartits en les 4 cares amb estreps de diàmetre 8mm cada 15cm. 
Pel que fa al forat d’instal·lacions, es necessària una comprovació del requadre afectat per tal de veure si es 
requereixen reforços. Degut a les magnituds del forat la llosa queda en voladís pel que es considera en la 
comprovació un requadre encastat en tres dels seus costats i lliure en l’altre. S’ha utilitzat el formulari de 
plaques realitzat pel mètode de les línies de ruptura descrit en el llibre Jímenez Montoya [5] i resumit en la 
Taula 8.16. 
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8.2 Estats Límit de Servei 
Es defineix com estat Límit de Servei  totes aquelles situacions de la estructura per les quals no compleix 
els requisits de funcionalitat i de durabilitat. En la comprovació dels Estats Límits de Servei s’ha de 
complir que el valor admissible per aquest estat límit de deformació sigui superior al valor del càlcul de les 
accions. 
S’inclouen en els Estats Límits de Servei, els de fissuració, deformació i vibracions. 
 
8.2.1 Estat Límit de Fissuració  
El mètode de la Instrucció EHE [1] es refereix a les fissures causades per accions directes o deformacions 
imposades.  
Taula  8.16. Formulari per placa amb un costat lliure i la resta encastats. 
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Pot suposar-se que la fissuració deguda a l’esforç tallant es controla adequadament sempre que es 
compleixin les separacions entre estreps definides en la Taula 49.3 de la EHE [1] o si es compleixen les 
indicacions de l’article 44 de la EHE [1]. 
La condició general per comprovar l’Estat Límit de Fissuració per tracció en elements de formigó armat 
consisteix en satisfer: 
màxk ww ≤  
On wk representa l’obertura característica i wmàx l’obertura màxima de fissura. 
En el cas de la llosa es demostra, en l’apartat 8.2.2, que la secció no es fissura degut a que el moment de 
fissuració és inferior a l’actuant. Pel que fa a les bigues, s’ha de demostrar que es compleix la condició 
anterior. 
L’obertura màxima de fissura per una classe d’exposició I, segons la Taula 49.2.4 de la EHE [1], és de 0,4 
mm. 
L’obertura característica de fissura es pot calcular com: 
mmmàx sw εβ ⋅⋅=  
? Coeficient β 
Per accions directes e indirectes agafa el valor de 1,7. 
 
? Separació mitja entre fissures sm 
Es pot estimar amb la següent fórmula: 
s
eficaçc
m A
A
kscs ,14,02,02
⋅Ο/⋅⋅+⋅+⋅=  
on: 
 c Recobriment del formigó 
 s Separació entre barres longitudinals; s = b/n, on b és l’ample de la biga i n el nombre de 
barres. 
 k1 Coeficient que representa l’influencia del diagrama de traccions en la secció. Es considera 
flexió simple amb el que un k1 = 0,125. 
Càlcul estructural d’un edifici d’oficines en zona sísmica  Pàg. 93 
 
 
 ∅ Diàmetre de la barra traccionada més gruixuda. 
 Ac,eficaç Àrea del formigó que influeix en l’obertura de fissura. 
As Secció total d’armadures situades en l’àrea eficaç 
 
 
 
? Allargament mig de les armadures εm 
Es pot estimar amb la fórmula: 
s
s
s
sr
s
s
m E
k
E
σ
σ
σσε ⋅</⎥⎥⎦
⎤
⎢⎢⎣
⎡
⎟⎟⎠
⎞
⎜⎜⎝
⎛⋅−⋅= 4,01
2
2  
on: 
 Es Mòdul de deformació longitudinal de l’acer. 
 k2 Coeficient de valor 0,5 
 
s
actuant
s Ad
M
⋅⋅= 8,0σ  
 
s
f
sr Ad
M
⋅⋅= 8,0σ  
El moment actuant s’obté del programa Sap i el moment de fissuració es pot calcular com: 
mctbf fWM ,⋅=  
Wb és el mòdul resistent de la secció bruta del formigó respecte la fibra més traccionada. 
Taula  8.17. Secció eficaç en bigues de cantell (moments negatius). 
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Taula  8.18. Relacions L/d (Taula 50.2.2.1 de la EHE) 
Es realitza la comprovació per a un dels casos més crítics i s’obté una obertura de fissura de 0,15 mm, amb 
el que es compleix l’Estat Límit de Fissuració. Els càlculs es poden consultar en l’annex A.4.6.1. 
 
8.2.2 Estat Límit de Deformació  
És el causat per les deformacions que poden afectar a les accions aplicades o a l’ús de l’estructura o causar 
danys en els elements no estructurals. 
La deformació total produïda en un element de formigó és la suma de diferents deformacions parcials que 
es produeixen al llarg del temps per efecte de les càrregues que s’introdueixen, de la fluència i retracció del 
formigó. 
Referent a l’article 50.2.2.1 de la EHE [1], no serà necessària la comprovació de fletxa quan la relació 
llum/cantell útil de l’element estudiat sotmès a flexió simple sigui igual o inferior als valors indicats en la 
Taula 8.18: 
 
 
En aquest cas: 
Bigues (fortament armat): 20 
Lloses (dèbilment armat): 22 
Al no complir-se estrictament, seria precís comprovar la fletxa total i la fletxa activa. Les deformacions 
màximes obtingudes en cada una de les plantes són: 
Planta 1 (1r tram voladís): δ = 0,64 cm  Planta 3 (1r tram voladís): δ = 0,61 cm 
Planta 2 (2n tram voladís): δ = 0,80 cm  Planta 4 (centre del requadre): δ = 0,76 cm 
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Donat que en la planta 2 es troba la deformació màxima s’estudia la fletxa per aquest cas. Els càlculs 
detallats es troben en l’annex A.4.6.2. 
 
? Fletxa de càlcul:  
La fletxa de càlcul s’obté de la diferencia entre les deformacions produïdes en els dos extrems del voladís, 
així: 
12 δδ −=cf  
Per al càlcul d’aquesta fletxa s’han tingut en compte els següents valors: 
Ec = 2,53·107 kN/m2 (valor introduït al programa SAP) 
Ic = Inèrcia de càlcul 3
12
1 hbI c ⋅⋅=  
? Fletxa instantània:  
Amb l’aplicació de l’apartat 50.2.2.2 de la EHE [1] i tenint en compte el nomenat en l’annex 8 d’aquesta 
mateixa Instrucció es dedueix: 
c
e
cc
i fI
I
E
E
f ⋅⋅=  
Aquesta expressió es troba a partir de la combinació entre la fletxa de càlcul, relacionada amb la inèrcia 
bruta, i la fletxa instantània, relacionada amb la inèrcia efectiva. Es consideren les següents dades: 
( ) 2423 /1073,2/8258500 mmNmmNE ⋅=+⋅=  
ce II ⋅≅ 045,1  on Ie és la inèrcia efectiva de la secció 
La inèrcia efectiva es calcula a partir de la fórmula següent: 
f
a
f
b
a
f
e IM
M
I
M
M
I ⋅⎥⎥⎦
⎤
⎢⎢⎣
⎡
⎟⎟⎠
⎞
⎜⎜⎝
⎛−+⋅⎟⎟⎠
⎞
⎜⎜⎝
⎛=
33
1  
bflctf WfM ⋅= ,   3 2, 35,0 ckflct ff ⋅=  
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on: 
Ma Moment flector màxim aplicat en la secció fins l’instant en que s’avalua la fletxa 
Mf Moment nominal de fissuració de la secció 
fct.fl Resistència a flexió tracció del formigó, en N/mm2 
Wb Mòdul resistent de la secció bruta respecte de la fibra extrema en tracció 
Ib Moment d’inèrcia de la secció bruta 
If Moment d’inèrcia de la secció fissurada en flexió simple 
El moment actuant en la secció obtingut a través del Sap és 57,3 kN·m, i comparant amb el moment 
fissurat, 261 kN·m, es dedueix que l’inèrcia efectiva és igual a l’inèrcia bruta. Això s’explica donat a que el 
moment actuant és molt més petit que el fissurat i per tant la secció no es fissura.  
Per trobar l’inèrcia bruta s’aplica el teorema de Steiner: 
( )∑ ⎟⎠⎞⎜⎝⎛ −⋅+⋅= 2''3121 Giiiib yyAhbI  
Aquesta inèrcia s’obté homogeneïtzant les àrees de les armadures passives, és a dir: 
A
E
E
A sh ⋅=    on  Es és el mòdul de Young 
Degut a que l’armat de la llosa és simètric, la posició de la fibra neutra, X, coincideix amb el centre de 
gravetat. El mòdul resistent de la secció bruta respecte la fibra neutra es defineix com: 
 
X
I
W bb =  
 
? Fletxa diferida: 
Les fletxes addicionals diferides, produïdes per càrregues de llarga duració, es poden estimar segons 
l’apartat 50.2.2.3 de la EHE [1] multiplicant la fletxa instantània corresponent pel factor λ. 
'501 ρ
ξλ ⋅+=    db
As
⋅=
'
'ρ  
Càlcul estructural d’un edifici d’oficines en zona sísmica  Pàg. 97 
 
 
on: 
 ξ  Coeficient que depèn de la duració de la càrrega i pren els valors següents: 
   5 o més anys 2,0 
   1 any  1,4 
   6 mesos  1,2 
   3 mesos  1,0 
   1 mes  0,7 
   2 setmanes 0,5 
 
Per una edat j de càrrega i t de càlcul de la fletxa, el valor de ξ  a escollir per al càlcul de 
λ  és )()( jt ξξ − . 
ρ’ Quantia geomètrica de l’armadura de compressió A’s referida a l’àrea de la secció útil b·d. 
Definit en 8.1.3.4 i amb un valor de 0,0018.  
Per tant, id ff ⋅= λ   
 
? Fletxa total:  TdiT fff ,+=  
? Fletxa activa:   mesosTact fff 3−=  
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Criteri d’acceptació: 
Segons l’article 15.2.1 de la EFHE [6], les fletxes calculades han de complir les següents condicions: 
Fletxa total: 
⎪⎪⎩
⎪⎪⎨
⎧
+
≤
cmL
L
fT
1
500
250   
Fletxa activa: 
⎪⎪⎩
⎪⎪⎨
⎧
+
≤
cmL
L
fact
5,0
1000
500   
No s’ha tingut en compte les condicions que esmenta la EHE [1] degut a que no són de compliment 
obligatori. 
 
8.2.3 Estat Límit de Vibracions 
No s’ha tingut en compte cap consideració en especial pel que fa a l’Estat Límit de Vibracions ja que es 
considera que no afecta l’estructura en un grau elevat d’importància. 
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9 FONAMENTACIÓ 
En alguns aspectes, especialment quan existeixen esforços horitzontals apreciables, el càlcul estructural del 
pilot està molt lligat al problema geotècnic, és per això, que s’estudia en primer lloc l’encepat ja que 
segueix un criteri de càlcul semblant a la resta d’elements estructurals i basant-se també amb la EHE. 
En ambdós casos són necessàries les càrregues en fonaments que es troben en l’annex B.5.1. 
9.1 Encepats 
9.1.1 Consideracions generals 
La funció principal de l’encepat és, per una banda repartir els esforços del pilar al grup de pilots i per 
l’altra, enllaçar les bigues centradores i/o d’arriostrament. 
Per al càlcul dels encepats s’ha d’adoptar un determinat tipus de pilot amb una certa càrrega admissible. Es 
necessari projectar la disposició dels pilots sota els diferents encepats que han de suportar els pilars de 
l’edifici en qüestió i dimensionar aquests encepats. 
El nombre de pilots sota cada encepat ve fixat per consideracions resistents i es recomana posar pilots 
inclinats en el cas que existeixin càrregues horitzontals considerables. Tot i que en aquest cas hi ha la 
presència de fortes càrregues degudes al sisme, es proposa construir pilots rectes ja que es vol garantir al 
màxim la efectivitat d’aquests i es creu arriscat la opció de fer-se inclinats degut a que són necessaris 
càlculs molt complexes en quan a la inclinació requerida. Per temes d’estabilitat s’escullen grups de 2 i 4 
pilots. 
La forma i dimensions en planta dels encepats depenen del nombre de pilots, de les dimensions d’aquests i 
de la seva separació. 
El cantell del encepat es fixa, normalment, per consideracions econòmiques de manera que no sigui 
necessària armadura a tallant. 
 
9.1.2 Mètode de càlcul utilitzat 
Tenint en compte les consideracions generals es dissenyaran encepats rígids, és a dir, aquells en que el vol 
en qualsevol direcció no supera 2 vegades el cantell de l’encepat segons l’article 59.2 de la EHE [1]. 
En la fonamentació de tipus rígid, la distribució de deformacions és no lineal a nivell de secció i, per tant, 
el mètode d’anàlisi més adequat és el Mètode de Bieles i Tirants. Aquest mètode consisteix en substituir la 
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part de l’estructura que constitueix la regió D per una estructura de barres articulades que representa el seu 
comportament. 
Les barres articulades que simulen el comportament de l’element estructural en qüestió estan formades per 
barres comprimides, bieles, que representen la compressió del formigó i barres traccionades, tirants, que 
representen les forces de tracció de les armadures. 
Són regions D aquelles parts de l’estructura en que no és vàlida la teoria general de flexió, és a dir, on no 
són aplicables les hipòtesis de Bernoulli-Navier o Kirchhoff. El cas dels encepats fa referència a una 
discontinuïtat estàtica en la qual s’han d’equilibrar les càrregues exteriors actuants i les reaccions del 
suport. 
Aquest mètode permet la comprovació de les condicions de l’estructura en Estat Límit Últim si es 
verifiquen les condicions de bieles, tirants i nusos establertes en l’article 40 de la EHE [1]. Amb el 
compliment de l’article 40 de la EHE no és explícitament necessari realitzar la comprovació de la fisuració 
per Estat Límit de Servei. 
El disseny dels encepats utilitzats juntament amb la comprovació de cada un d’ells es mostra en l’annex 
A.5.2. 
 
9.1.3 Disseny d’encepats 
Es dimensiona l’encepat per a la màxima càrrega del pilot. Per tant, és necessari fixar un topall estructural 
del pilot i posteriorment calcular les dimensions i armat òptim de l’encepat. 
 
9.1.3.1 Límit estructural del pilot 
La Norma Tecnològica NTE [7] tant per pantalles com per pilots, recomana no superar els 4 N/mm2 de 
càrrega estructural en terrenys secs, i els 3,5 N/mm2 en terrenys per sota del nivell freàtic. 
Segons el llibre de J.A. Jiménez Salas [8] per a un formigonat in situ en sec es recomana els següent topall 
estructural: 
ABT abe ⋅⋅+⋅⋅= σσ 35,020,0  
⎪⎩
⎪⎨⎧ ≤⋅
≤⋅⇒
2
2
/13035,0
/8,420,0
mmN
mmN
unitarisLímits
a
b
σ
σ
 
Aquests valors són vàlids si es suposa que el formigó s’aboca sense produir despreniments en la paret. 
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Amb l’esmentat anteriorment i considerant un terreny sec s’agafa com a límit estructural 4 N/mm2. 
 
9.1.3.2 Geometria de l’encepat 
Les dimensions mínimes de l’encepat segons l’article 59.8.1 de la EHE [1] han de ser: 
• El cantell total mínim no serà inferior a 40 cm. 
• L’espessor de l’encepat no serà, en cap punt, inferior al diàmetre del pilot. 
• La distancia existent entre qualsevol punt del perímetre del pilot i el contorn exterior de la base de 
l’encepat no serà inferior a 25 cm. 
Tenint en compte els criteris que segueix la EHE [1] i les recomanacions que dóna el llibre de Dr. J. 
Calavera [9], les dimensions òptimes de l’encepat són les que es mencionen a continuació. 
 
 
 
 
 
 
 
Figura  9.1.  Variables dimensionals de l’encepat 
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Separació entre eixos de pilots, S 
Es considera que com a mínim ha d’haver una separació entre les cares dels pilots de dues vegades i mig el 
diàmetre, per tant: 
pS Ο/⋅= 5,2  
Ample de Banda 
Es defineix com a banda la zona de l’eix de la qual és la línia que uneix els centres dels pilots i té un ample 
igual al diàmetre del pilot més dues vegades la distancia entre la cara superior del pilot i el centre de 
gravetat de l’armadura del tirant. Aquesta distancia es considera de 5 cm. 
1,0+Ο/= pBanda  
En el cas d’encepats de dos pilots l’ample de banda es defineix com l’ample de l’encepat i té un valor de: 
( )ppmàxBanda Ο/⋅+Ο/= 2;5,0  
Longitud d’encepat, A 
( )pp SSmàxA Ο/⋅++Ο/+= 2;5,0  
Cantell total de l’encepat, H 
( )1,0103,1;15,0;5,1;4,0 +⋅+Ο/⋅= SdmàxH p  
on: 
∅p Diàmetre del pilot 
S1 Distancia entre eixos de pilar i pilot 
Encepat 2 pilots  apvapSS ⋅+=+= 25,0
42
1  
Encepat 4 pilots  ( ) 225,02
42
1 ⋅⋅+=⋅⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ += apvapSS  
  ap Costat del pilar 
  v Vol de l’encepat 
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Els paràmetres comentats anteriorment s’obtenen a partir de plantejar una situació límit. Les dimensions 
seran les òptimes en el moment que la tensió en el formigó de la biela, σcd, sigui igual a la capacitat 
resistent del formigó, f1cd, que segons l’article 40.3.2 de la EHE [1] es defineix com: 
cdcd ff ⋅= 7,01  
Altres variables que són necessàries per al plantejament són: 
Tensió en el formigó de la biela: 
α
ασ
senA
senQ
A
N
p
pd
b
bd
cd ⋅==  on segons la Figura 9.1  2
2
85,0
11
1
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛
⋅+
=
d
S
sen α  
Resistència del formigó en el pilot, que no ha de sobrepassar el límit estructural: 
σσ ⋅≤= 5,1
p
bd
pd A
Q
 on   2/4 mmN=σ  
Per tant, la situació límit és: 
cdpdcd fd
S ⋅≤
⎥⎥⎦
⎤
⎢⎢⎣
⎡ ⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛
⋅+⋅≤ 7,085,0
11
2
σσ  
Del primer par d’equacions es dedueix l’angle mínim entre la biela i el tirant, α: 
5,1
10257,0
85,0
111045,1
62
6 ⋅⋅≤
⎥⎥⎦
⎤
⎢⎢⎣
⎡ ⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛
⋅+⋅⋅⋅ d
S
 
972,0
85,0
1 =⋅ d
S
  
De la figura 9.1 es dedueix  03,1029,1
1
85,0 ≅=⋅=
S
dtg α  
amb el que s’obté l’angle mínim α = 45,82o. 
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I del segon par d’equacions s’obté el cantell útil mínim de l’encepat:  
cd
p
pd f
d
S
A
Q ⋅=
⎥⎥⎦
⎤
⎢⎢⎣
⎡ ⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛
⋅+⋅ 7,085,0
11
2
 
 
pdcdp
pd
QfA
QSd −⋅⋅⋅= 7,085,0
1
 
És molt important fixar un cantell òptim d’encepat ja que si es disposés d’un cantell petit existiria més 
tracció en l’armadura inferior i per tant l’encepat seria més deformable.  
En peces amb contacte amb el terreny el recobriment mínim segons l’apartat 37.2.4 de la EHE [1] serà de 
70 mm. S’agafa, per tant, com a recobriment de les barres inferiors ri = 100 mm i com a recobriment lateral 
rl = 80 mm. 
 
9.1.3.3 Armat de l’encepat 
S’arma l’encepat seguint l’article 59.4.1.2 de la EHE [1] i les variables definides en l’apartat anterior. 
 
9.1.3.3.1 Encepats rígids de 2 pilots 
? Armadura principal: És la que es troba en la cara inferior de l’encepat i uneix els eixos dels pilots. 
La capacitat mecànica necessària per aquest tipus d’armat és: 
d
SQ
TfA pddyds ⋅
⋅==
85,0
1
 
on: Qpd Càrrega de disseny del pilot 
 fpfpspd AQQ γσγ ⋅⋅== )(·   
S1 Distància entre eixos de pilar i pilot, definida en l’apartat 9.1.3.2 
d Cantell útil de l’encepat 
 05,0−−= irHd  
2/400 mmNf yd ≤  
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? Armadura secundària longitudinal: Disposada en al cara superior de l’encepat i estesa en tota la 
seva longitud. 
''
dyds TfA =   dd TT ⋅≥ 10,0'  
? Armadura secundària lateral: Formada per cèrcols horitzontals i verticals. 
L’armadura vertical consisteix en cèrcols tancats que lliguen l’armadura longitudinal superior e inferior. 
ABA verticals ⋅⋅≥ '' , 004,0  
L’armadura horitzontal consisteix en cèrcols tancats que lliguen els cèrcols verticals descrits. 
HBA horitzs ⋅⋅≥ '' , 004,0  
on: 
A Dimensió longitudinal de l’encepat  
B Dimensió transversal de l’encepat  
H Cantell total de l’encepat 
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛=
2
;' HBmínB  
 
9.1.3.3.2 Encepats rígids de 4 pilots 
? Armadura principal: Es situa en bandes sobre els pilots. 
La capacitat mecànica, com en el cas de 2 pilots, està en funció de la tracció corresponent a cada banda. 
Degut a que s’armarà igual en les dues direccions de l’encepat, la capacitat mecànica a aplicar en cada cas 
serà: 
dyds TfA ≥   d
SQ
T pdd ⋅
⋅=
85,0
1
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? Armadura secundària horitzontal: Es situa entre les bandes. 
La quantia mecànica de l’armadura secundària horitzontal en les dues direccions independents es troba a 
partir de: 
''
dyds TfA ≥   dd TT ⋅= 25,0'  
? Armadura secundària vertical: Es situa en forma de cèrcols lligant l’armadura principal de bandes 
per evitar la dispersió del camp de compressions. 
''''
dyds TfA ≥   6
'' d
d
N
T =  
on: 
Qpd Càrrega de disseny del pilot 
Nd Axil de càlcul del pilar 
d Cantell útil de l’encepat 
S1 Distància entre eixos de pilar i pilot, definida en l’apartat 9.1.3.2 
 
9.1.3.3.3 Longitud d’ancoratge 
L’armadura inferior principal es col·locarà sense reduir la seva secció en tota la longitud de l’encepat i 
s’ancorarà amb un angle recte a partir de plans verticals que passen per l’eix de cada pilot. La longitud 
d’ancoratge neta es calcula anàlogament al cas del dimensionat a flexió (veure 8.1.2.1.4), augmentant una 
vegada el diàmetre de l’armadura pel cas sísmic. 
1,,, Ο/+= netabsnetab ll  
Fent referència al llibre del Dr. J. Calavera [10] on la longitud de la pota de l’armadura inferior serà igual a: 
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ −−−= lsnetabpota rSAll 2,,    
on el recobriment lateral és igual a 80 mm. 
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9.1.4 Comprovació d’encepats 
Per a la comprovació dels diferents Estats Límit Últims de l’encepat, es consideren els efectes de les 
tensions del terreny o reaccions dels pilots, obtinguts per als esforços transmesos per l’estructura per a les 
combinacions pèssimes majorades. Les càrregues als fonaments per a les set combinacions a estudiar es 
descriuen en l’annex A.5.1. i B.5.1 
Amb les dades de disseny de l’encepat i les càrregues es realitzen una sèrie de càlculs amb els que es fan 
les comprovacions necessàries per tal que es pugui donar com a vàlid el disseny de l’encepat. 
? Bolc: bolcestab MM ≥  
Moment estabilitat: 
( )
2
SPeNM estab ⋅+=  
Pe Pes de l’encepat     25⋅⋅⋅= HBAPe  
on 25 kN/m3 és el pes específic del formigó armat 
Moment en el que es produeix el bolc:  
)(, iyxxbolc rHFMM −⋅+=  
  )(, ixyybolc rHFMM −⋅+=  
N, M, F  Axil, moment i força majorats existents en els fonaments 
 
? Armadura: idi TU ,≥  
Ui Capacitat mecànica, funció de si es tracta d’armadura principal, secundària o de suspensió. 
yd
i
ii fnU ⋅Ο/⋅⋅= 4
2π
 
ni Nombre de barres de l’armadura i 
∅i Diàmetre de la barra i 
fyd = 400 N / mm2 
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Td,i Tracció corresponent a l’armadura principal, secundària o de suspensió definida en l’apartat 
9.1.3.3. 
 
? Formigó: bcdcd FF ,1 ≥  
F1cd Capacitat resistent del formigó, definit en el punt 9.1.3.2. 
Fcd,b Capacitat resistent de la biela, funció de la càrrega del pilot dissenyat. 
 α2, senA
Q
F
p
pilot
bcd ⋅=     on sen
2α està definit en 9.1.3.2. 
  
S
MNPeQ bolcpilot ++= 2   cas encepat 2 pilots 
  
S
MMNPeQ ybolcxbolcpilot ⋅
+++=
24
,,  cas encepat 4 pilots 
 
? Pilot: pilotpadm QQ ≥,  
Qadm,p Càrrega admissible del pilot ponderada (càrrega de disseny) 
 
? Ancoratge: netabreal ll ,≥  
lreal Ancoratge real de la barra  
lb,neta Longitud d’ancoratge neta, definida en l’apartat 9.1.3.3.3. 
 
 
 
Càlcul estructural d’un edifici d’oficines en zona sísmica  Pàg. 109 
 
 
9.1.5 Resultat encepats 
9.1.5.1 Encepats resultants de càlcul 
Fets el disseny i la comprovació s’arriba a la solució d’una planta de fonaments formada per encepats amb 
el següent grup de pilots: 
 
Pilots per 
encepat 
Nom pilars 
2 ∅ 65 1-2-13-21-25 
2 ∅ 85 5-7-9 
4 ∅ 55 3-11-14-15-19-22 
4 ∅ 65 
4-6-8-10-12-16-18-20-23-24-
28 
4 ∅ 85 17-26-27 
 
Degut a la varietat de pilots i encepats s’unifica, sempre quedant pel costat de la seguretat. 
 
9.1.5.2 Encepats definitius 
Tenint en compte que es tracta d’una obra amb un nombre baix de pilars, és veu necessari evitar diversitat 
en quant a diàmetres de pilot ja que en la seva execució és necessària maquinària especialitzada de costós 
transport. Així doncs, es decideix utilitzar diàmetres petits de pilot en els que la maquinària sigui més 
estàndard i evitar posar pilots de 85 cm. 
 
Pilots per 
encepat 
Nom pilars 
2 ∅ 65 1-2-13-21-25 
4 ∅ 55 3-11-14-15-19-22 
4 ∅ 65 
4-5-6-7-8-9-10-12-16-17-18-
20-23-24-26-27-28 
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9.2 Pilots 
9.2.1 Elecció del tipus de pilot 
Atenent a l’apartat 2.4 referent al tipus de terreny en el que es troba l’edificació, es dedueix que són 
necessaris pilots que treballen generalment per punta, recolzats en roca o sobre capes dures del terreny. És 
per això que s’escullen pilots perforats amb barrina continua executats amb formigó armat pel tub central 
de la barrina.  
L’excavació es realitza amb barrina continua. Una vegada aconseguida la profunditat requerida s’extreu la 
barrina amb les terres i simultàniament es bombeja formigó pel tub central de la barrina. L’armadura 
s’introdueix al formigó posteriorment a l’abocament d’aquest; en ocasions l’armadura no arriba al fons del 
pilot. La nomenclatura que s’utilitza en aquest tipus de pilots és, segons la NTE [7], CPI-8. 
 
9.2.2 Càrrega d’enfonsament 
La resistència característica al enfonsament d’un pilot aïllat es considerarà dividida en dos parts: resistència 
per punta i resistència per fuste. 
fph QQQ +=  
on: 
Qh Càrrega en front a la càrrega vertical que produeix l’enfonsament 
Qp Càrrega per punta 
Qf Càrrega per fuste (contacte entre pilot-terreny) 
(Càlcul i resultats per un pilot aïllat sense consideració de càrregues horitzontals, empentes laterals i/o 
esforços tallants). 
 
La resistència d’ambdues superfícies es suposa proporcional a les àrees de contacte. 
La càrrega admissible es deduirà de la càrrega d’enfonsament Qh aplicant un coeficient de seguretat. 
S’adopta un coeficient de seguretat de 3 tant pel fuste com per punta. 
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9.2.2.1 Resistència per punta 
Per la determinació de la resistència per punta en sòl granular es distingeixen 3 zones de terreny:  
• Zona A o zona activa superior, al qual s’encasta el pilot una longitud de 8 diàmetres. 
• Zona B o zona activa inferior, terreny existent per sota de la punta amb una profunditat de 3 
diàmetres. 
• Zona C o zona de seguretat, amb una profunditat de 3 diàmetres. 
El valor de la resistència de càlcul a la penetració estàtica serà el valor mitjà de les determinacions 
efectuades en tota la zona d’influència i seguretat. 
2
BA
BCSi
σσσσσ +=⇒≥   
2
2
CB
A
BCSi
σσσ
σσσ
++
=⇒<  
on:  
i
ii
pi e
e
∑
⋅∑= σσ   (i = A, B,C) 
σpi Resistència de càlcul per punta 
ei Espessor de la capa i, definit en l’apartat 2.4. 
σi Resistència unitària per punta de la capa i, definida en l’apartat 2.4. 
 
Així, la càrrega total per punta és: 
4
2Ο/⋅⋅=⋅= πσσ pppp AQ  
on: 
σp Resistència de càlcul per punta  
Ap Àrea de la punta 
∅ Diàmetre del pilot 
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9.2.2.2 Resistència per fuste 
La resistència que es genera al fuste d’un pilot en un sòl granular es deu al fregament. La càrrega per fuste 
ve determinada per: 
LAQ ffff ⋅Ο/⋅⋅=⋅= πσσ  
on: 
σf Resistència unitària per fuste 
Af Perímetre de la secció transversal del pilot 
∅ Diàmetre del pilot 
L Profunditat de la capa 
Degut a que la resistència per fuste és constant per trams i també ho és la longitud del pilot en qualsevol 
secció horitzontal, la càrrega per fuste total es considerarà com un sumatori amb un terme per cada tram, és 
a dir: 
fff AQ ⋅∑= σ  
Finalment, la càrrega admissible deguda a l’enfonsament del terreny és: 
3,
h
admh
Q
Q =  
S’han suposat diàmetres de pilot de 45, 55, 65 i 85 cm, amb els que s’han realitzat els càlculs mostrats 
anteriorment considerant un cantell d’encepat d’un metre. Es mostra en l’annex A.5.3.1. 
 
9.2.3 Càrrega límit d’un pilot 
La càrrega límit d’un pilot aïllat es calcula a partir del límit estructural unitari definit en l’apartat 9.1.3.1. i 
l’àrea del pilot. 
4
2Ο/⋅⋅=⋅= πσσ límitpilotlímitestr AQ  
 
 
Càlcul estructural d’un edifici d’oficines en zona sísmica  Pàg. 113 
 
 
En la Taula 9.2 es mostra el que és capaç d’aguantar un pilot aïllat per a diferents diàmetres de pilot (valors 
admissibles). 
 
Ø (m) 0,45 0,55 0,65 0,85 
Qestr. (kN) 636,2 950,3 1327,3 2239,8 
 
 
La càrrega admissible capaç d’aguantar un grup de pilots ve influenciada per un coeficient multiplicador 
nomenat en la norma NTE [7] i ve expressada en kN en la Taula 9.3: 
 
 n 1 2 3 4 
 c' 0,75 1,75 3 4 
45 477,1 1113,3 1908,5 2544,6 
55 712,7 1663,0 2851,0 3801,3 
65 995,4 2322,8 3981,9 5309,3 
D
ià
m
et
re
 (c
m
) 
85 1702,3 2979,1 6809,4 9079,2 
 
 
 
Com s’ha comentat anteriorment, s’agafen grups de pilots de 2 i 4 per temes d’estabilitat. 
 
9.2.4 Bases de càlcul 
Per al dimensionat dels pilot s’utilitzen valors reals, sense majorar. S’agafa com a criteri per dimensionar el 
pilot la càrrega mínima entre les següents: 
[ ]hestrpilot QQmínQ ;=  
Qestr Càrrega límit que aguanta un pilot aïllat com a element estructural 
Qh Càrrega d’enfonsament del terreny 
Es pretén que tan el terreny com el pilot fallin al mateix moment per tal d’optimitzar recursos, per tant 
s’agafen valors de càrrega similars. 
Taula  9.2. Càrrega límit d’un pilot aïllat 
Taula  9.3. Càrrega d’un grup de pilots 
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Amb l’annex A.5.3 i la Taula 9.2 s’arriba a determinar les longituds dels pilots segons el diàmetre escollit. 
Es mostra en la Taula 9.4: 
 
Diàmetre pilot 
(cm) 
Longitud pilot 
(m) 
45 12 
55 13,5 
65 15 
85 20 
 
 
Pel que fa a l’elecció del nombre i diàmetre de pilots per encepat es segueix el següent ordre en funció de 
la càrrega capaç de suportar pel grup de pilots definit. 
2 ∅ 45 , 2 ∅ 55 , 4 ∅ 45 , 2 ∅ 65 , 4 ∅ 55 , 4 ∅ 65 , 2 ∅ 85 , 4 ∅ 85 
 
9.2.5 Dimensionat del pilot 
Els pilots s’han d’enllaçar correctament a l’encepat. La norma seguida per armar aquest element estructural 
de fonamentació ve fixada per la norma EHE [1]  i de la construcció sismoresistent NCSE-02 [4] que 
estipula certes regles en el dimensionat. 
El càlcul de la secció del formigó Ac s’ha de fer amb un valor de diàmetre de càlcul igual a 0,95 vegades el 
diàmetre  nominal, complint-se els requisits definits en l’article 59.6 de la EHE [1]: 
mmdddmmd nomnomcalnom 2095,050 −≤⋅=≤−  
dnom Diàmetre nominal del pilot 
dcal Diàmetre de càlcul del pilot 
La comprovació dels pilots s’assimila bastant a la realitzada per pilars en compressió centrada degut a la 
coacció del terreny que impedeix el pandeig. 
 
 
Taula  9.4. Longitud de pilot amb funció del diàmetre 
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9.2.5.1 Armat longitudinal 
Al igual que els pilars l’armat longitudinal ve condicionat per uns límits mínims de quanties:  
? Quantia mecànica mínima 
Les seccions del pilot es veuen sotmeses a un compressió composta i segons dictamina l’article 42.3.3 de la 
EHE [1] l’armat mínim a compressió ha de ser: 
2/40010,0 mmNfonNfA yddydtotal >/⋅≥  
? Quantia mecànica màxima 
També es fa necessari que la quantia mecànica màxima hagi de ser limitada. Donat que existeix una 
dificultat afegida en el formigonat, es decideix reduir-la respecte el valor establert per la EHE, criteri seguit 
segons el llibre de J. Calavera [10]. 
2/4006,0 mmNfonfAfA ydcdcydtotal >/⋅⋅≤  
? Quantia geomètrica mínima 
La condició de quantia geomètrica mínima per les seccions rectangulars de formigó armat segons l’article 
42 de la EHE [1] és del 0,4% , així com també ho expressa la NCSE-02 [4] específicament per a pilots 
formigonats in situ, ha de complir: 
ctotal AA 004,0≥   
? Quantia mecànica  
Es segueix el procediment de càlcul del pilar a compressió centrada, i s’aplica en l’obtenció de l’armat 
longitudinal.  
Els valors dels esforços Nd es poden trobar en l’annex B.5.1.  
La fórmula de càlcul de l’equilibri en la secció d’acord amb l’article 42.3.3 de la EHE [1] defineix la 
resistència total com la suma de la del formigó i de l’acer per tant: 
ud NN ≤   (Eq.  9.1)  
ydtotalsccdu fAAfN ⋅+⋅⋅= ,85,0  (Eq.  9.2) 
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on: 
 Ac  Àrea de la secció de formigó 4
)( 2cal
c
dA ⋅= π    
 As  Àrea de la secció de l’armat longitudinal 
 
Aquesta condició s’aplica una vegada definit l’armat longitudinal com a mètode de comprovació. 
A diferència amb els pilars, l’estudi i càlcul de excentricitat de segon ordre en pilots no s’hauria de dur a 
terme ja que es evident que el terreny impedeix parcialment el pandeig del pilot, com es comenta en 
l’article 59 de la EHE [1]. De totes formes un certa excentricitat accidental és inevitable i es pren  com a 
valor 100 mm degut a que es fa un control normal.  
S’ha de calcular també la excentricitat de primer ordre eox i eoy aplicant l’equació 8.19 i 8.20 de l’apartat 
8.1.3.2. La EHE [1] estableix una excentricitat mínima de h/20 o 20 mm.  
Així doncs s’obté: ex,TOTAL = eox +100   ey,TOTAL = eoy +100 
 
Altres requisits. 
- El recobriment mínim segons l’apartat 37.2.4 de la EHE [1] serà de 70 mm. S’agafa com a 
recobriment lateral rl = 80 mm. 
- Segons la normativa aplicada es considera que el formigó s’arma longitudinalment desde l’extrem 
superior del pilot fins a quatre diàmetres per sota de la zona crítica més profunda, com a mínim sis 
metres. Es defineixen com a zones crítiques aquelles en que en cas d’una activitat sísmica 
s’arribaria al seu esgotament. 
Per calcular la zona crítica seria necessari un coeficient de balast horitzontal proporcionat per 
l’estudi geotècnic. Degut a la falta d’aquesta dada es considera, per seguretat, un armat 
longitudinal fins a 8 metres de profunditat suposant que la zona crítica es troba per sota d’aquest 
valor. 
- Segons l’article 55 de la EHE [1] l’armadura ha d’estar formada per barres de diàmetre superiors o 
igual a 12mm, un número mínim de 6 barres al tenir una secció de pilot circular i separades 35cm 
com a màxim, però degut al sisme la NCSE-02 [4] es limita aquesta distància a 20cm. 
- Fent referència a la NTE [7] per a pilots CPI-8 la longitud de l’armadura després del descapçat, és 
a dir, la longitud d’ancoratge serà com a mínim una vegada el diàmetre del pilot o 50 cm. 
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Es suposa un armat longitudinal tenint en compte els requisits, comprovant després que es compleixi 
l’equilibri descrit en les equacions 9.1 i 9.2.  
Tenint en compte els requisits es decideix utilitzar diàmetres de 16 mm per al cas de pilots de 45 i 55 cm, i 
diàmetres de 20 mm per als pilots de 65 i 85 cm. 
En l’annex A.5.3.2 es poden consultar les comprovacions corresponents a l’armat longitudinal dels pilots. 
 
9.2.5.2 Armat transversal 
9.2.5.2.1 Quantia mecànica 
Per evitar l’esgotament per esforç a tallant del pilot es necessari comprovar que es compleixi la següent 
condició: 
2ud VV ≤          (Eq.  9.3) 
sucuu VVV +=2         (Eq.  9.4) 
on: 
Vd Esforç tallant efectiu  
Vu2 Esforç tallant d’esgotament per tracció en l’ànima. 
Vsu Contribució de l’armadura transversal de l’ànima a la resistència a tallant. 
s
fAd
V ydtcsu
⋅⋅⋅= 9,0       (Eq.  9.5) 
Vcu Contribució del formigó a la resistència a l’esforç tallant. 
ccdckcu AfV ⋅⎥⎦
⎤⎢⎣
⎡ ⋅−⋅⋅⋅⋅= '3
1
1 15,0)100(1,0 σρξ    (Eq.  9.6) 
cd
2001+=ξ    
db
An longsbarres
⋅
⋅= ,1
ºρ  
'
cdσ  Tensió axil efectiva en la secció (compressió negativa) 
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L’esforç tallant majorat que rep cada pilot és troba amb el quocient entre la força horitzontal aplicada a la 
base del pilar i el nombre de pilots per encepat. 
S’agafa com a tensió axil efectiva un valor de 4,5 N/mm2. Aquest valor s’obté d’aplicar a cada pilot 3 
N/mm2, un valor inferior al topall estructural, i majorat posteriorment. Es procedeix així ja que es suposa 
que no tots els pilots treballen al màxim establert.  
 
9.2.5.2.2 Disposició d’armat 
Es necessari que l’armat transversal es disposi al llarg de tota la longitud de l’armat longitudinal. El tipus 
d’armat pot ser per cèrcols o espiral. Les limitacions són les següents: 
- La disposició de l’armat transversal queda definit en l’apartat de pilars 8.1.3.6.2. que té en compte 
l’article 42.3.1 de la EHE [1], que determina les condicions que ha de complir el diàmetre de 
l’estribat:  Øestrep≥ 6 mm. 
- Segons la NTE [7] queda limitada la separació entre cèrcols 20 cm. 
- Segons la NCSE-02 [4] s’aplica una separació entre estreps:  s ≤ 15cm 
Es considera en aquest cas un Øestrep ≥ 6 mm i una separació entre estreps de 10 cm. 
En l’annex A.5.3.2 es poden consultar les comprovacions corresponents a l’armat tranversal dels pilots 
estudiats. 
 
9.3 Bigues centradores i bigues riostra 
La principal funció que tenen els dos tipus de biga és lligar els encepats. Les diferències sobre l’aplicació i 
càlcul d’aquestes es mostra a continuació. 
 
9.3.1 Bigues centradores 
Les bigues centradores permeten compensar l’excentricitat dels encepats mitjançant el seu treball a flexió. 
L’utilitat principal està en centrar la càrrega d’encepats d’un i de dos pilots que no disposen de la capacitat 
suficient per absorbir moments per sí mateixos.  
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El càlcul es realitza com un element sotmès a flexió sobre el que actuen les accions del terreny i els 
suports, amb el que s’utilitza la EHE [1]. D’altra banda, hi ha requisits específics per aquest tipus 
d’element que s’extreuen del llibre de J. Calabera [10] del capítol 14.9. Els càlculs es mostren en l’annex 
A.5.4.1. 
 
9.3.1.1 Dimensionat a flexió 
Es parteix dels moments i axils de càlcul majorats obtinguts amb el programa SAP. Degut a que pot haver 
la presència d’excentricitats, es considera una excentricitat de 100 mm per control normal. 
Es contemplen dos casos d’unió de l’encepat de dos pilots amb la biga centradora que influenciarà en el 
càlcul: 
• Encepats cantonada en que la biga absorbeix tot el moment de càlcul, degut a la posició de 
l’encepat. Els pilars que es troben en aquesta situació són els pilars 1, 2, i 25.  
Per tant el moment que han de soportar les bigues és: 
( )eNMmàximM dcalcdxd ⋅= ;,1       (Eq.  9.7) 
Mdx,calc  Moment obtingut pel programa SAP en la direcció  x.  
• Encepats centrals en que el moment aplicat a l’element queda repartit per les dues bigues 
centradores, una a cada costat de l’encepat. Els pilars que es troben en aquesta situació són els 
pilars 13 i 21. Per tant el moment de càlcul serà: 
  ⎟⎟⎠
⎞
⎜⎜⎝
⎛ ⋅=
2
;
2
,
1
eNM
màximM dcalcdxd       (Eq.  9.8) 
Mdx,calc  Moment obtingut pel programa SAP en la direcció  x. 
El moment fort es troba en la direcció y i queda compensat per la posició en la direcció estable de l’encepat 
D’altra banda és acceptable considerar una càrrega ascendent o descendent de 10 kN/m que cobreixi els 
possibles efectes imprevistos com puguin ser la presència de maquinaria pesada de compactació, possibles 
assentaments de pilots o expressivitat del terreny. Així doncs, la biga centradora s’ha de dimensionar per 
un moment superior a: 
)(10
12
1 2
2 mKNlM d ⋅⋅⋅±=       (Eq.  9.9) 
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l Llum entre eixos d’encepats, expressat en m 
Amb això s’arriba a la conclusió que el moment que han de suportar les bigues ha de ser: 
[ ]ddd MMmàximM 21 ;=        (Eq.  9.10) 
Dels dos tipus d’unió de la biga centradora amb l’encepat, descrits anteriorment, es tria el moment M1d més 
crític que s’obté de les equacions 9.7 i 9.8,  amb l’ojectiu de definir una unica biga centradora per la planta 
de fonaments. Si s’aplica l’equació 9.10 s’obté: 
[ ] mkNmàximM d ⋅== 6038,46;603  
Les bigues centradores s’armen amb armadura simètrica, per tant: 
yd
d
ss fd
MAA ⋅== '
'         (Eq.  9.11) 
rdd ⋅−= 2'           
d’ Cantell entre armadures 
 r Recobriment de 80 mm 
El moment majorat obtingut Md determina l’armadura longitudinal de 6 Ø 20 en la cara superior e inferior. 
 
9.3.1.1.1 Comprovació de quanties mínimes 
Previ a les comprovacions s’han de fixar les dimensions de la biga centradora tenint en compte les 
següents consideracions: 
mmblb 500
20
=→≥   mmhlh 900
12
=→≥  
Les quanties mínimes que han de complir aquest tipus de bigues són les mateixes que les aplicades pels 
casos de seccions rectangulars sotmeses a flexió i es mencionen en l’article 42 de la EHE [1].  
- Quantia mecànica mínima:  
yd
cdc
s f
fAA ⋅⋅≥ 04,0     (Eq.  9.12) 
- Quantia geomètrica mínima:  hbAs ⋅⋅≥ 1000
8,2
    (Eq.  9.13) 
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La disposició de l’armat escollit ha de complir els requisits mencionats en l’apartat 8.1.2.1.7 que parla 
sobre la disposició de l’armat longitudinal en bigues. 
 
9.3.1.2 Dimensionat a tallant 
L’esforç tallant es considera constant en tota la llum. Pel càlcul d’aquest es defineix com la suma de 
moments aplicats a cada extrem de la biga centradora d’encepats de dos pilots, dividit per la longitud. Es 
tenen dos possibles casos: 
• Encepats cantonada, en que el esforç tallant aplicat es defineix com: 
l
M
l
M
M
V calcdx
calcdx
calcdx
d
,
,
,
2
32 ⋅=
+
=
     
(Eq.  9.14) 
Mdx,calc  Moment obtingut pel programa SAP en la direcció  x . 
• Encepats centrals que com ja s’ha comentat en el dimensionat a flexió el moment aplicat a 
l’element queda repartit per les dues bigues centradores,  
l
M
l
MM
V calcdx
calcdxcalcdx
d
,
,,
22 =
+
=
     
(Eq.  9.15)
 
Un cop s’obté el tallant aplicat sobre la biga es procedeix a seguir el procediment de dimensionat a tallant 
de l’apartat 8.1.2.2.2 per a bigues. 
L’esforç que han d’absorbir els estreps, Vsu,  juntament amb l’esforç del formigó han de complir l’equació 
9.16: 
cusud VVV +≤          (Eq.  9.16) 
dbfV ckcu ⋅⋅⋅⋅⋅⋅= 3
1
1 )100(1,0 ρξ       (Eq.  9.17) 
esf
ydt
su S
fAd
V
max,
9,0
⋅⋅⋅=         (Eq.  9.18) 
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Es comprova que per un estribat de 1 Ø 6 cada 10 cm compleix la condició 9.16 i també compleix 
l’imposició de la separació especial per sisme amb valor Ssisme  , que es defineix a continuació: 
cmcmhMinimS estlongsisme 4,1420;24;8;4
=⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ Ο/⋅Ο/⋅=
 
 
9.3.1.3 Armadura de pell 
Es defineix el diàmetre de l’armadura de pell a partir de l’armat transversal, com ja s’ha comentat a 
l’apartat 8.1.2.1.5. S’aplica l’equació 8.8 també definida anteriorment:  
ps
t
s AS
hA ,=⋅         
on: 
 h Cantell total de la biga 
 St   Separació de l’armat transversal 
 As Àrea de l’armat transversal 
 As,p  Àrea de l’armat de pell per barra 
S’obté un resultat de2 Ø 10 per cada cara. 
 
9.3.2 Bigues riostra 
Les bigues riosta, com el seu nom indica, permeten l’arriostrament d’encepats davant els moviments 
horitzontals. En zones sísmiques de ac ≥ 0,16g és obligat l’arriostrament dels encepats en almenys dues 
direccions. Els encepats perimetrals han d’arriostrar-se sempre amb els dos sentits al llarg de les façanes. 
Per a l’armat d’aquest tipus de bigues es segueix el capítol 3.15 del llibre de J. Calavera [10]. Degut a que 
el càlcul s’assimila al d’un pilar, es segueix també l’apartat 42 de la EHE [1]. 
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9.3.2.1 Dimensionat a flexió 
Aquest tipus de bigues han de resistir, en tracció i en compressió, un esforç axil igual a ac vegades l’esforç 
axil corresponent al pilar més carregat dels que s’enllacen.  
calcdcd NaN ,⋅=   
Degut a que es disposa dels esforços resultants aplicant el sisme a l’estructura, l’esforç axil amb el que es 
dimensiona la biga és el corresponent a la força màxima horitzontal que es produeix en la base del pilar. 
[ ]màxymàxxcalcd FFmàxN ,,, ;=        (Eq.  9.19) 
Per tal de garantir l’estabilitat de l’element i evitar la comprovació a pandeig es considera adient establir 
uns requisits respecte les dimensions de la biga: 
20
, lhb >  on l és la longitud de l’element riostra des de la cara exterior dels encepats 
D’altra banda, si es prescindeix de l’encofrat i es formigona directament, la riostra ha de tenir com a mínim 
un ample b de 400 mm.  
Fixades les dimensions, es busca la capacitat mecànica necessària a partir de les condicions següents: 
• Compressió: dydscdc NfAfA ≥⋅+⋅⋅85,0     (Eq.  9.20) 
• Tracció: dyds NfA ≥⋅       (Eq.  9.21) 
Amb l’armat longitudinal corresponent es realitzen les comprovacions de quantia detallades en l’apartat 
8.1.3.4. referent a comprovacions de pilars: 
Quantia mecànica mínima: dyds NfA ⋅≥ 10,0     (Eq.  9.22) 
Quantia mecànica màxima: cdcyds fAfA ⋅≤     (Eq.  9.23) 
Quantia geomètrica mínima: cs AA 004,0≥      (Eq.  9.24) 
El terreny sota la biga riostra, si ha sigut remogut durant els moviments d’excavació, ha de ser compactat 
adequadament per evitar que el formigó assenti en estat semiplàstic i es produeixin fissures. Per evitar 
aquest problema de fissuració s’ha de complir: 
cdcyds fAfA ⋅⋅≥ 15,0      (Eq.  9.25) 
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La distancia major entre cara d’encepats que es troba és de 6,2 m, amb el que les dimensions de la riostra a 
considerar són: 
mmxmmmhb 40040031,0
20
2,6, →=>  
Amb aquestes dimensions i aplicant les equacions descrites anteriorment es dedueix que són necessaris 16 
∅ 20 repartits en les 4 cares com a armat longitudinal. 
 
9.3.2.2 Disposició armat 
La disposició de l’armadura longitudinal, juntament amb les restriccions per sisme, es pot consultar en 
l’apartat 8.1.3.6.1. 
Pel fa a la col·locació de l’armat transversal s’ha de tenir en compte la següent separació entre estreps: 
[ ]lt mmbas Ο/⋅⋅⋅≤ 15;300;85,0;85,0  
Si es tenen en compte les restriccions per sisme aplicades a pilars en l’apartat 8.1.3.6.2, s’ha de complir: 
 ⎥⎦
⎤⎢⎣
⎡ Ο/⋅Ο/⋅≤ cmbhmíns tmíncomprlongt 15;24;8;3
),(
..  
mmestr 6≥Ο/  
Amb les restriccions imposades per l’armat transversal es decideix posar en tota la longitud de la biga 
riostra estreps de diàmetre 6 mm separats una distància 10 cm entre ells, restricció marcada pel sisme. 
 
9.4 Fossat ascensor 
S’opta per fer el fossat de l’ascensor penjat d’unes bigues riostra que a la vegada s’uneixen amb la resta de 
riostres calculades anteriorment, millorant així l’estabilitat conjunta de la fonamentació. El fet d’unir les 
bigues riostra que suporten el fossat amb la resta implica una acció addicional sobre aquestes, per tant cal 
fer una comprovació posterior de les riostres existents. 
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9.4.1 Dimensionat fossat 
9.4.1.1 Dimensionat llosa fossat 
El forat previst per posar els ascensors té unes dimensions de 1,9 m i 3,4 m. Pel càlcul de la llosa del fossat 
s’opta per un gruix de 0,25 m, que implica unes dimensions finals de 2,4 m x 3,9 m. 
Les  càrregues considerades per al càlcul són el pes propi de la llosa, 6,25 kN/m2, i una càrrega puntual al 
centre de la llosa de 50 kN. Aquesta última representa el cas d’impacte brusc de l’ascensor contra la llosa. 
La llosa es dimensiona amb el moment màxim obtingut de considerar una càrrega uniformement repartida 
en una biga bi-recolzada. Amb aquest moment es consulten els àbacs del Jiménez Montoya [5] 
corresponents a seccions rectangulars sotmeses a flexió i que es poden consultar en l’annex B. 
Els resultats obtinguts consisteixen en repartir 1∅12/15cm en les dues direccions de la llosa. 
 
9.4.1.2 Dimensionat parets fossat 
El mètode que es segueix pel dimensionat de les parets del fossat és el mateix que l’utilitzat en el cas 
anterior. Es dimensiona com una biga de gran cantell, 1,25 m, amb un ample de 0,25 m, penjada d’unes 
bigues riostra. 
Les càrregues que han de suportar aquestes parets són el pes propi de la paret, el pes dels envans de la 
planta baixa, pel pes propi de la llosa i el pes en cas de que es produís un impacte. 
L’armat que es requereix és 3∅20 superior e inferior amb un armat de pell de 1∅12/15 cm. 
Si es calcula la biga bi-recolzada en la direcció OY, les reaccions en els extrems resultants són les que 
actuen en la biga riostra i són necessàries per fer el dimensionat d’aquesta. Així, les puntuals a aplicar en la 
riostra són RA= RB= 61 kN. 
 
9.4.2 Dimensionat riostres suport de fossat 
Com s’ha comentat anteriorment les puntuals tenen un valor de 61 kN i s’apliquen com dues accions sobre 
la riostra que corresponen a les dues parets del fossat. L’esquema que es mostra a continuació en la Figura 
9.5 resumeix de forma concisa les càrregues que es consideren pel dimensionat d’aquesta riostra. 
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Figura  9.5.  Moment màxim en biga simple recolzada als extrems 
 
 
aPM màx ⋅=  
 
 
 
9.4.3 Comprovació riostres existents  
Les reaccions als extrems de la riostra que suporta el fossat actuen sobre les riostres de sisme ja 
dimensionades. S’ha de comprovar que aquest esforç aplicat no afecta en el dimensionat existent. 
Si s’aplica una puntual de 61 kN al centre de la riostra de sisme, de llum igual a 6 m, s’observa que són 
necessaris 4∅20 repartits en les 4 cares. Aquest valor coincideix amb l’armat de la riostra de sisme realitzat 
en l’apartat 9.3.2, però per termes de seguretat es decideix unificar la zona pròxima al fossat amb bigues 
riostra fossat calculades en l’aparat anterior. 
Per més detalls veure el plànol 22. 
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10 DIMENSIONAT I ARMAT D’ESCALES 
Les rampes de les escales es dimensionen suposant-les recolzades en el forjat per un costat i en un muret 
d’obra per l’altre, com si fóra una biga birecolzada. 
Es fa el dimensionat a flexió i posteriorment es comproven els Estats Límits Últim i Estats Límits de Servei 
necessaris per tal de fixar una correcta disposició d’armat. Els càlculs es detallen en l’annex A.6.  
 
10.1 Geometria del problema 
L’edifici disposa d’una sola escala que ha de superar una alçada de 4,40 m de planta baixa a planta primera 
i 4,00 m de planta primera a planta terrat. Aquesta alçada es supera amb dos trams d’escala i un replà 
intermig, aprofitant el forjat de cada planta per fer el segon replà. 
 
 
 
Les dimensions del graó són:  Estesa:  E = 0,28 m 
Davanter: D = 0,18 m 
Segons les recomanacions de l’article 56.2 de la Instrucció EHE [1], el gruix mínim de la llosa ve definit 
per L/32. Per motius de vibració es recomana un cantell de llosa: 
mLh 224,0
20
48,4
20
==>  
S’adopta com a gruix de la llosa h = 25 cm. Amb el que el cantell útil d passa a ser 21 cm. 
Figura  10.1.  Planta i secció longitudinal d’un tram d’escala 
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10.2 Obtenció de les càrregues i esforços  
10.2.1 Valors característics i de càlcul 
Els valors característics de les càrregues a considerar són: 
Pes propi de paviment + graons + replè:  20 kN/m3 
Pes propi del formigó:     25 kN/m3 
Sobrecàrrega d’ús:     4 kN/m2 
Degut a que el control d’execució és normal, els coeficients de ponderació de les accions són: 
Sobre accions permanents: γf = 1,6 
Sobre accions variables:  γf = 1,5 
El tipus d’acer i formigó com en el cas de les bigues és B-500S i HA-25/B/20/I, respectivament. 
 
10.2.2 Càlcul de les càrregues 
La llosa d’escala es calcula com si fóra una biga plana recolzada en els seus amb una llum de càlcul igual a 
la projecció horitzontal del tram d’escales. 
El pes de la llosa del tram inclinat és igual al pes corresponent a l’ample eficaç multiplicat per factor 1/cos 
α que es pot expressar en funció de la estesa i el davanter: 
189,1
cos
1 22 =+=
E
DE
α  
Per estimar el pes acumulat dels graons es pot calcular el pes d’una llosa d’espessor D/2, d’aquesta forma 
no serà necessari fer ús del factor 1/cos α ja que l’espessor s’ha mesurat en vertical. La sobrecàrrega que 
actua en el tram inclinat és la càrrega real en projecció horitzontal i tampoc necessita ser afectada del factor 
1/cos α. 
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Figura  10.2.  Llei de càrregues de l’escala. (Figura 10.2.2.a de 
l’Aplicació de la EHE [11]) 
Per aquest tipus d’escales la llei de càrregues és similar a la que es mostra en la Figura 10.2: 
 
 
 
Les càrregues ponderades a aplicar en cada tram són: 
mkNq d /84,211 =  
mkNq d /4,282 =  
 
10.2.3 Càlcul dels esforços 
Introduint en el programa Wineva una biga plana de dimensions 1,4 m x 0,20 m amb les càrregues 
ponderades de l’apartat anterior s’obtenen els següents esforços: 
Reaccions en els extrems:  kNRR dd 18,6221 =≈  
Moment màxim positiu:  mkNM màxd ⋅=+ 04,68,  
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10.3 Estat Límit Últim 
10.3.1 Dimensionat a Estat Límit de Tensions Normals 
Per tal d’armar longitudinalment la llosa és fa ús de l’esforç tallant màxima al centre del tram i s’utilitza el 
mateix mètode de càlcul a flexió mencionat en anterioritat. 
Es busca el moment reduït: 
cd
d
d fdb
M
⋅⋅= 2µ         
(Eq.  10.1) 
Entrant a la Taula universal de flexió simple s’obté ω i a partir d’aquí la capacitat mecànica necessaria per 
armar la biga: 
cdyds fdbfA ⋅⋅⋅=⋅ ω         (Eq.  10.2) 
S’han de tenir en compte també les següents consideracions: 
- Armat negatiu equivalent al 25% de l’armat positiu (extrems de la llosa) 
- Per a lloses amb acer B-500S la quantia geomètrica mínima es de ρ = 0,0018 
Com a conseqüència es disposa com armadura inferior la obtinguda en el càlcul i com armadura superior la 
mínima geomètrica: 
Arm. longitudinal inferior: 1 ∅ 10 / 15 cm 
Arm. longitudinal superior: 1 ∅ 10 / 20 cm 
En quant a l’armadura de repartiment o transversal es disposa un 25% de la principal. 
Arm. repartiment:  1 ∅ 10 / 20 cm 
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10.3.2 Comprovació a Estat Límit Últim de Tallant 
Es comprova que la secció de la llosa resisteix l’esforç tallant, seguint el mateix mètode exposat en altres 
apartats d’aquesta memòria. 
Resistència a compressió obliqua: dbfV cdu ⋅⋅⋅= 3,01  
Tracció de l’alma: dbfV cku ⋅⋅⋅⋅⋅⋅= 3
1
12 )100(12,0 ρξ    
Aquests dos valors han de ser menors que el tallant de càlcul. S’observa que no és necessari disposar 
d’armadura transversal. 
 
10.4 Comprovació en Estat Límit de Servei de Deformacions 
De la Taula 50.2.2.1 de la EHE [1] per al cas de biga o llosa simplement recolzada i per a elements 
dèbilment armats no serà necessària la comprovació de fletxes quan la relació entre llum/cantell útil sigui 
igual o inferior al valor indicat: 
20=
d
L
 
Tenint en compte que la llum en projecció horitzontal del tram d’escales és de 4,48 m i que el cantell útil és 
de 0,21 m la relació L/d és de 21,33, no es compleix la relació de la Taula. 
Degut a que la diferència és mínima i que no existeixen elements com tabiqueria que puguin veure’s 
afectats per la deformació, aquest problema es suavitza. S’ha de tenir en compte també que s’ha considerat 
en el càlcul una biga birrecolzada quan en la realitat existeix un impediment de girs en els extrems degut a 
la unió amb els forjats. D’altra banda la prolongació de l’armadura en el centre del tram amortitza les 
deformacions. 
En conseqüència s’acceptaria com vàlid, sense necessitat d’un càlcul precís de les deformacions, l’espessor 
de llosa adoptat. 
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Figura  10.3.  Moment màxim de biga simple recolzada als extrems 
10.5 Disposició d’armat 
La disposició de l’armat en planta i secció es mostra al plànol 24 juntament amb les longituds d’ancoratge 
corresponents. Aquestes es calculen anàlogament als apartats anteriors mostrats en aquesta memòria. 
Donat que les barres es consideren en la posició II  es defineix com la longitud d’ancoratge: 
).
14
,4,1( 2 Ο/Ο/⋅⋅= ykbII
f
mmàxl  
on els paràmetres de l’expressió es mantenen com en el cas de les bigues: 
 
2
yk N/mm25f15m ==
 
Per tant, la solució adoptada és: mmmmlb 400360)10( →=Ο/  
10.6 Càlcul arranc d’escala 
Degut a que l’edifici es calcula en front a sol·licitacions de sisme, es decideix passar la riostra d’extrem a 
extrem amb la finalitat de lligar-la amb la resta de riostres calculades. Veure plànol 19 corresponent a la 
planta de fonaments. 
Així doncs es considera una biga bi-recolzada amb la càrrega uniformement repartida de l’escala en un 
extrem tal com mostra la Figura 10.3: 
 
22
2
1
2
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛
⋅−⋅
⋅=
l
aapM màx  
 
 
 
Amb el moment màxim i unes dimensions de riostra de 400 mm x 400 mm es troba que és necessari un 
armat de 8 ∅ 16 repartits en les 4 cares. S’agafa com a estribat el mateix que s’ha considerta per a les 
riostres de sisme; és a dir, 1∅6 / 10 cm (2 branques). 
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Figura  11.2.  Armadures de continuïtat en nus interior 
11 PRESCRIPCIONS CONSTRUCTIVES PARTICULARS 
Aquest apartat conté les condicions específiques de les diverses unions entre els elements estructurals que 
conformen l’edifici. Les regles generals de la disposició constructiva s’expliquen en els apartats 
corresponents al dimensionat de cada element. 
11.1 Bigues 
• Condicions particulars de l’armadura superior 
En aquest cas, ja que es disposen bigues transversals de cantell, l’armadura superior pot disposar-se als 
costats del pilar en una banda d’amplitud no superior a la meitat de cantell de la biga tal com s’indica en la 
següent figura: 
 
 
L’armadura que passi per dintre del suport compta amb l’efecte de pinçament de la compressió garantida 
amb el que no serà necessària comptar amb tota la longitud d’ancoratge. 
 
 
Figura  11.1.  Disposició d’armadures en nus extrem 
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Figura  11.3.  Encavalcament d’armadures inferiors 
Figura  11.4.  Arranc de les esperes del suport 
• Condicions particulars de l’armadura inferior 
En un nus interior, si l’armadura penetra en el suport pot acabar-se en patilla i per tenir en compte a 
compressió les armadures disposades per fora del suport, aquestes hauran de tenir el suficient 
encavalcament. 
 
 
 
11.2 Pilars 
• Condicions particulars del nus d’arrencada 
En la base del l’arrencada dels pilars s’ha de disposar armadures d’espera per transferir correctament les 
sol·licitacions a l’element inferior, en aquest al pilot. Ja que l’element d’arranc on s’introdueix l’espera, 
,pilot, és de secció molt superior al pilar, l’armadura pot acabar en patilla. És recomanable disposar la 
patilla cap a fora ja que es considera que la tensió predominant és de compressió. La part encavalcada amb 
l’armadura del suport ha de disposar-se necessàriament en prolongació recta. 
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Figura  11.6.  Nusos superiors 
Figura  11.5.  Nusos intermedis 
• Condicions particulars en nusos intermedis 
En general en bigues de cantell és recomanable que siguin els estreps del pilar els que es disposen dintre 
del nus per millorar el confinament del formigó. 
En el cas de suports extrems, per evitar l’efecte d’expulsió de l’armadura comprimida es recomanable 
disposar la patilla de l’armadura de les bigues per fora de l’armat del pilar. 
 
 
• Condicions particulars dels nusos superiors 
Ja que en alguns casos de càrrega es donen traccions en algun dels costats degut a l’acció sísmica, resulta 
preferible aconseguir la longitud d’ancoratge doblant cap a l’interior i encavalcant amb l’armadura 
superior de la planta. 
 
 
11.3 Lloses 
Els punts en que la llosa interacciona perpendicularment a un suport extrem, han de tractar-se com un nus 
extrem de pòrtic tenint en consideració el remarcat en l’apartat de bigues. 
En particular, les armadures superiors disposades per suportar el moment degut a l’acció sísmica en 
direcció perpendicular al costat del forjat, han de disposar-se en la seva totalitat sobre els nervis o l’armat 
de les bigues. 
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Figura  11.8.  Inversió de moments en nusos extrems d’útlima planta 
Figura  11.7.  Inversió de moments 
11.4  Condicions particulars  en el cas d’inversions de moments 
Si hi ha inversió d’esforços en un nus extrem, per a l’armadura inferior regeixen les mateixes regles 
indicades anteriorment. Pel que fa als nusos interiors, als efectes de disposició d’armadures es comporta 
com dos nusos extrems adossats. S’exposa en la figura següent: 
 
 
Quan la inversió afecta al nus extrem de l’última planta, s’ancoren les armadures de les bigues i pilars per 
formar una biela comprimida en la diagonal oposada tal com es mostra a continuació: 
 
 
 
Degut a que, en general, predomina l’estat de tracció superior i compressió inferior, en nusos extrems 
convé que la patilla més exterior correspongui a l’armadura superior. 
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12 RESUM PRESSUPOST 
A continuació es presenta el resum del pressupost d’execució de l’edifici, el desenvolupament es troba 
detallat en l’annex C: 
 
Pressupost execució del material.......................................................................... 394.591 € 
Benefici industrial 13 % PEM..............................................................................  51.297 € 
Despeses generals  6 % PEM................................................................................  23.675 € 
               469.563 € 
Cost del projecte.....................................................................................................  86.150 € 
             555.713 € 
16 % IVA..............................................................................................................  88.914 € 
TOTAL PROJECTE EXECUCIÓ........................................................................ 644.627 € 
 
El present projecte d’execució ascendeix a la quantitat de: 
SIS-CENTS QUARANTA-QUATRE MIL SIS-CENTS VINT-I-SET EUROS. 
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13 IMPACTE AMBIENTAL 
13.1 Introducció 
El sector de la construcció té una clara incidència en l’efecte negatiu sobre el medi ambient, afectant al 
paisatge i la naturalesa, així com l’ús de recursos naturals i energètics disponibles al planeta. D’alguna 
manera és inevitable degut al constant desenvolupament de les societats, no obstant hauria d’anar d’acord 
amb un desenvolupament sostenible, i que cobrís equitativament les generacions presents i futures. 
Referent a l’impacte que produeix l’edifici d’estudi que podria afectar en el medi paisatgístic, s’ha intentat 
 mitigar amb un disseny que s’adapti al seu entorn pròxim. 
En segon terme cal considerar els efectes en els processos productius, l’inici d’obra i l’enderrocament dels 
materials de construcció. L’edifici a construir neix sobre un terreny no edificat amb el que s’eviten els 
possibles impactes en obra de l’enderroc i residus corresponents. 
 
13.2 Materials i el seu impacte 
Pel que fa als materials emprats en la construcció, es diferencien: 
Les matèries primeres, s’inclouen els materials dels quals s’obtenen els productes emprats en la 
construcció a través de diferents processos de transformació; àrids provinents de pedreres. 
Com a matèries primeres secundàries materials que s’han obtingut de nous productes per a la construcció 
a partir del reciclatge d’enderrocs.  
Materials ecològics són aquells que emprats en la construcció no atempten als principis de sostenibilitat 
global del planeta, és a dir, no exigeixen costos energètics en la seva producció més enllà del que la seva 
vida útil retorna. 
Els materials naturals són els materials de construcció que no sofreixen cap tipus de transformació 
fisicoquímica durant la seva manufacturació en productes per a la construcció. 
Pel que fa als materials tòxics s’inclouen els materials que per a la seva composició química, durant la 
fabricació, l’ús i la desconstrucció. Poden generar riscos per a la salut de la població.  
Els efectes d’impacte ambiental dels materials emprats en al construcció queden definits en la Taula 13.1. 
La Taula s’ordena en ordre decreixent de la A a la C dels efectes d’impacte ambiental. Aquestes dades 
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provenen de l’inventari de dades del programa d’anàlisis de cicle de vida SIMAPRO3 (PRÉ Consultants 
de la Universitat de Delf).  
Formigó C C C C C C C
Ceràmica C C C C C C C
Pedra C C C C C C C
Acer B B A C B B A
Zenc A B B C B B A
Alumini A A B C A A A
PVC B B A C B B B
Poliesterè B A A B A A B
Poliuretà A B A A B B C
Fusta Pi C C C C C C A
Metalls
Plàstics
Contaminació 
atmosfèrica
Emissions 
de metalls Energia
Residus 
Solids
Petris
Materials Efecte hivernacle
Acidificació
atmosfèrica
Reducció de 
la capa 
 
 
 
Pel que es pot apreciar materials com el formigó, ceràmica, pedra i el pi són d’inferior impacte ambiental. 
 
13.3 Recuperació, reutilització i reciclat  
Analitzant les quantitats produïdes en la zona de Granada, s’observa que es gestionen de manera integral i 
en qüestió de pocs mesos unes 400.000 tones de residus inerts per any, provinents de l’activitat en el sector 
de la construcció. Davant d’això es fa necessari el Pla Director de Residus Sòlids de la Construcció que 
està apunt d’ésser aprovat . Té com a objectiu solucionar definitivament el problema que es planteja als 
constructors sobre on tirar els residus, d’altra banda gestiona correctament els residus aprofitant els 
materials que siguin susceptibles d’ésser reciclats. 
Es contempla també la possible posta en funcionament d’una planta mòbil de tractament de deixalles. 
Aquesta s’instal·laria en zones amb especial activitat del sector de la construcció en moments determinats i 
que es troben lluny de plantes de transferència o tractament. En aquest cas solucionaria el cost que suposa 
el transport amb camions dels residus. 
De forma genèrica, la principal aplicació de productes reciclables és la producció d’àrids que a la seva 
vegada poden ser destinats a fabricar formigó o servir directament com bases en obres de carreteres. Una 
condició habitualment requerida per a la producció d’àrids a partir de residus de la construcció és que 
aquests siguin lliures de quantitats significatives d’acer (estructural o d’armadures) i altres materials varis. 
Això obliga a procedir a una demolició selectiva. 
No serà fàcil avaluar la proporció de materials continguts en els residus que realment s’aprofita, no obstant 
material metàl·lics no fèrrics, especialment coure, plom, zinc i alumini, són recuperats per a la seva 
reutilització o reciclat. En quant als metalls fèrrics, particularment l’acer, solament les peces fàcilment 
accessibles es recuperen, essent encara poc significativa la taxa de recuperació d’acer del formigó armat. 
Taula 13.1. Efectes d’impacte ambiental 
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13.4  Mesures d’actuació 
Actualment la indústria dels materials, la facilitat de transport, la promoció política de la despesa dels 
productes petrolers i les energies fòssils han transformat aquesta indústria en una font important de 
degradació del medi natural i de malbaratament d’energia no renovable.  
Per aquest motiu cal prendre les mesures necessaris perquè el desenvolupament futur del fet constructiu es 
faci a partir de paràmetres de sostenibilitat, per no col·laborar amb la degradació del medi natural. 
La reutilització dels materials primers secundaris és possiblement una de les millors alternatives per 
completar el cicle de vida del material, ja que s’estalvia l’abocament i els seus costos associats que sempre 
són negatius en la perspectiva de la preservació del medi natural. No es tracte que simplement es 
reincorporin als processos constructius sinó que aquesta activitat s’hauria d’inscriure en els nous conceptes 
tecnològics del projecte de reciclatge. 
Es fa necessari que la feina de l’enginyer tingui en compte la qualificació del material de construcció des 
de l’inici del projecte ja que un objecte tant complex com un edifici, des del punt de vista del seu impacte 
en el medi, no es pot fer basant-se en uns pocs paràmetres. Des de l’extracció de la matèria primera, 
passant per les diferents etapes de procés, muntatge, ús, manteniment i desconstrucció, s’enregistra una 
gran quantitat i situacions que s’han de valorar de manera rigorosa fins a aconseguir una certa qualificació 
ambiental prou fiable. 
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14 ANNEXES 
 
ANNEX A. CÀLCULS 
ANNEX B. LLISTATS DE CÀLCUL 
ANNEX C. PRESSUPOST 
ANNEX D. PLEC DE CONDICIONS 
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CONCLUSIONS 
En l’estudi d’aquest projecte s’aprecia la gran importància que tenen les accions sísmiques en els esforços 
sobre l’estructura. Com a conseqüència, s’ha desenvolupat un edifici de formigó armat format per pòrtics 
ortogonals amb bigues de cantell enjovades amb lloses que permeten tenir en compte l’efecte diafragma, és 
a dir, mantenir el mateix moviment dels pilars en una mateixa planta, generant una distribució dels 
esforços més uniforme. 
Aquest sistema estructural permet una ductilitat µ = 3, sempre que s’escullin les mesures o els criteris de 
dimensionat i armat recomanats per les normes. Una ductilitat alta vol dir una capacitat d’absorció 
d’energia més gran, o sigui, té una reserva de seguretat major. Les forces sísmiques a aplicar són 
inversament proporcionals a la ductilitat, per tant, el poder utilitzar una ductilitat alta és molt convenient 
des del punt de vista de la seguretat. 
Els requisits que presta l’estructura és la de permetre un cert comportament inelàstic global de l’estructura i 
assegurar un increment de la resistència estructural. 
Els procediments de càlcul realitzats permeten arribar a la solució a partir d’aproximacions successives. 
En quan als programes de càlcul utilitzats per a l’obtenció d’esforços s’ha observat que els resultats en 
pòrtics espacials s’aproximen molt als plans, per tant, l’estudi bidimensional és una bona eina de càlcul a 
considerar ja que simplifica els càlculs. 
Pel que fa als esforços obtinguts, s’observa que en el Sap (estudi espacial del edifici) són lleugerament 
menors que els trobats amb el Wineva (estudi en 2 dimensions). Això és degut a que en el primer es té en 
compte la interacció de la llosa amb els pòrtics, amb el que varia la càrrega lineal uniformement repartida 
sobre els pòrtics. És a dir, la càrrega lineal sobre els pòrtics en el Wineva es defineix com una càrrega 
rectangular, en canvi, en el Sap s’assimila a una càrrega trapezoïdal. 
Analitzant globalment les càrregues sobre l’estructura s’observa una major influencia en la part esquerra de 
l’edifici degut principalment a les sol·licitacions verticals de les instal·lacions. Això afecta en gran part a la 
fonamentació, concretament en la orientació dels encepats. S’ha optat per disposar els encepats de dos 
pilots en la direcció OX per tal de que el màxim moment quedi absorbit pels pilots, el moment en l’altra 
direcció quedarà compensat per les bigues centradores.   
També s’ha pogut constatar la importància que té el disseny de l’estructura en front de les accions 
sísmiques. La simetria estructural es un criteri a tenir en compte doncs evita la torsió, les concentracions 
d’esforços i conseqüentment permet controlar el dany. Dita torsió es deu a l’excentricitat entre el centre de 
masses i de rigidesa de cada planta de l’estructura. Així doncs, una redistribució uniforme de masses en 
alçada milloraria els resultats de l’estructura augmentant el nivell de seguretat i les condicions de servei. 
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Una possible millora són la tipologia d’edificis amb nucli, element estructural que contindria els ascensors 
i les escales de l’edifici. Forma part del sistema i s’utilitza àmpliament en el disseny sismorresistent per 
reduir els desplaçaments laterals de les estructures. Aquest nucli format per pantalles, hauria de disposar-se 
d’una manera simètrica perquè així la torsió global de l’estructura sigui mínima. Amb això s’aconseguiria 
una reducció en l’armat de pilars, elements més afectats per les forces horitzontals.  
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